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第 1 章 序 論 
 
1.1 本研究の背景と目的 
 
  近年，橋梁建設分野においてもグローバル化が進み，海外との価格競争の時代になってきている．
その上，国内の公共投資の減少から高速道路橋の建設投資のコスト削減が重要課題になってきてい
る．このような時代背景の中で橋梁建設における材料費・人件費の低減には限界があり，橋梁構造
型式そのものを根本的に見直す必要性が生じている． 
  現在一般的な高速道路橋の型式として地震時水平力分散構造や免震構造の採用例が多いが，長多
径間橋の連続化に際しては温度変化の不静定力等，下部構造に与える影響が大きいため，コストの
面から連続化を断念したり，支承のポストスライド等難しい施工を余儀なくされている． 
  そこで，これらの型式では避けられない不静定力の発生を最小限にする構造型式だけでなく，地
震荷重そのものを制御する構造型式を開発した．前者にはすべり支承を後者には建築分野で採用さ
れている制振ダンパーを用いた免制震すべりシステム(Isolation Seismic Controlled Slide 
System : ICSS)を考案し検証・設計・施工を行った． 
  ICSS とは「橋台間に挟まれた一連の落橋しにくい多径間連続桁橋にすべり支承を設置して上下部
構造をアイソレーションさせ，温度変化等に起因する不静定力を振動系に内蔵させない耐震構造と
し，特定区間の下部構造に免震支承および制震ダンパーを用いて地震時の挙動を制御するシステム」
である．したがって，超多径間橋にこのシステムを採用することによって，不静定力が橋の耐震性
に及ぼす影響が少ないのでポストスライド等の調整が不要となること，またすべり支承橋脚の基
礎・橋脚断面が L1(橋軸方向)8)で決定されるためコスト低減を図ることができる． 
この免制震すべりシステムにおける耐震上の妥当性を確認するため，橋長 1,200ｍの超多径間曲
線橋である A橋(鋼 18 連続橋)をモデルに検証解析を行った．各デバイスとして，全ての橋脚位置に
すべり支承，両橋台の橋軸直角方向に固定構造，橋梁中央付近の鋼管井筒基礎を有する 2基の橋脚
に免震支承と制震ダンパーを設置している． 
  その中で，制震ダンパーの方向による最適化やすべり支沓部のフェールセフティ構造および曲線
橋であるための平面(2 次元)的な挙動を検証するだけでなく，国内で初めての橋梁型式であるため，
道路橋示方書の基準(１方向地震入力)だけでなく 2方向道示地震波入力によりこのシステム(上部
構造，下部構造：橋脚・基礎，各デバイス)の安全性を確認した． 
  また，最大応答時の各デバイス(制振ダンパー・免振支沓・すべり支沓)の地震力の分担率も明ら
かにした．これは今後のコスト低減の方向性を示すことになる． 
  このシステムを今切橋に採用することにより橋梁工費は，免震構造型式に比較して約５％(約 3
億円)の削減が可能となった． 
 
 
 1.2 本論文の構成と概要 
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 本論文は，次のように７章で構成される． 
 
第１章では，本研究の背景や目的，ならびに論文の構成について述べている． 
 
第２章では，免制震すべりシステムのコンセプトを定義し，このシステムの中の各デバイスの役
割と設置条件を提案するとともに，常時状態の不静定力が内在しないことからの耐震性の優位性と
下部工が地震力による摩擦抵抗で生じる水平力で断面決定されコスト低減に寄与できることを述べ
ている． 
 
第 3 章では，免制震すべりシステムにおける耐震上の妥当性を検証するため，超多径間曲線橋で
あるＡ橋をモデルに検証解析を行った．解析は複合非線形動的解析法で行い，制震ダンパーの方向
は曲線橋であることや橋軸直角にも抵抗できるように橋軸から 45 度方向にした．入力地震波は道示
波を１方向入力(A1-A2方向)と同時2方向入力(A1-A2とそれに直角方向)として2ケースについて動
的解析を行った．この結果から概ね免制震システムコンセプトで提案した動的挙動が確認できた． 
 
第 4 章では，今切川橋の構造のように橋軸および橋軸直角方向共に変位しやすい場合には，実地
震のように様々な方向から作用する地震波を想定した地震時挙動を把握するために，地震波を２方
向同時に入力して耐震性を評価することが望まれる．しかし，道路橋示方書の標準波を直交する２
方向に同時入力すると，１方向入力に比べて大きな応答になることは否めない．そこで，標準波お
よびそれと同等の応答加速度スペクトルを有する相補直交成分波を用い，入力方向を変化させて２
方向同時入力による応答を確認した．この結果，制震ダンパーのような方向性や部材長のあるデバ
イスを含む振動系では，１方向入力との相違が発現しやすく，入力方向や地震波の組み合わせによ
る影響も大きいので，2方向入力として道路橋標準仕方書の標準波とその相補直交成分波を用いる
ことによって，概ね耐震性を評価できることが確認できた． 
また，実在する A橋に適用した本システムは ，橋梁が曲線(Ｒ＝750ｍ)で制震ダンパーの部材長
が長い(3.85ｍ）ために地震時において水平２次元的(面的)に複雑な挙動を示すことから，地震波形
の入力角度を変化(８ケース)させた１方向入力と２つの地震波形(８ケース)を同時に入力する方法
(以下，２方向同時入力)の応答値を比較することで耐震性の評価を行った． 
地震入力波形は道路橋標準仕方書の標準波レベル 2地震(タイプⅡ)，Ⅲ種地盤の標準３波形を用
いたが，2方向同時入力により合成された最大加速度は 1方向入力加速度の 1.3 倍となっているた
め，２方向同時入力の支承ひずみとダンパー変位の応答値の 8ケースの平均値では 1方向入力の概
ね１～３割程度大きくなっている．しかし，応答値が増加してもＰ9・Ｐ10の橋脚は降伏域に達し
ていなく十分安全であった．さらに，今後制震ダンパーの応答移動量は地震入力方向に対して敏感
であるため，橋梁全体系における各方向別の剛性を考慮して制震ダンパーの方向と抵抗力を検討す
べきである． 
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第 5章では，Ｐ9・Ｐ10に設置した制震ダンパーの設置位置(片側と両面)と平面取り付け角度，
さらに免震支沓の構造について検討した．その結果，両側に斜め 45 度方向に 9,000kN のダンパーを
取り付ける場合，6,000kN の抵抗力で設計において想定したストローク(全変位量)500 ㎜を満足し，
当初の片側 12,000kN に比較してコスト削減になった．また，免震支承は当初すべり支承と復元力機
能をもたせた機能分離構造であったが，□1,600×1,600×39 ㎜‐8層をすべり支承部に２個配置す
る機能一体構造にすることでコスト削減(P9, P10 のすべり・免震支承部及び下部工・基礎工で約
20％)に寄与した．また，このシステムは地震時の変形が大きいため落橋に対するフェールセフティ
構造を提案している． 
さらに，橋軸直角方向 1次固有周期が 16.3 秒と長周期のため，道示標準波タイプⅠを直角入力し
た場合に共振現象が発現し応答変位量が大きくなりすべり支承部に変位制限装置が必要となりその
構造を提案すると同時に免制震すべりシステムにおける落橋防止システムを提案した． 
 
第６章では， 各デバイスの作用地震力に対する抵抗力(地震慣性力)分担率を算出した．Ｐ9・Ｐ
10以外の橋脚，橋台はすべり支承であるため，本システムに作用する地震エネルギーはＰ9・Ｐ10
上の免震支承・制震ダンパー，Ｐ9・Ｐ10橋脚の変形性能および 2橋脚以外の 17 箇所のすべり支承
で負担される．なお，すべり支承橋脚の変形は弾性内，Ｐ9・Ｐ10橋脚も剛性が大きいことから，
各デバイスの抵抗力を比較した．その結果，本システムはすべり支承，免震支承および制震ダンパ
ーの異なる特性を適切に組み合わせることにより，地震波の周期特性の影響を受けにくい耐震構造
を構築できることがわかった． 
 
第 7 章では，本研究から得られた結論をまとめた． 
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第２章 免制震システムのコンセプト 
 
2.1 まえがき 
 
 現行の道路橋示方書 1)における免震橋では過度な長周期化を行わないこととしている．これは，地
盤の特性値が免震支承のばね要素に近接することで共振する可能性があることや免震設計では減衰性
能の向上が基本であることから，長周期化して地震時慣性力の低減効果を期待することより，振動特
性の影響を受けやすいばね要素を極力小さくし，かつ減衰性能が高いデバイスを用いて地震時の挙動
を制御することに着目した． 
 
2.2 免制震の概念 
 
 一般論として耐震技術を分類したものを図-2.1
に示すが，橋梁における一般的な免震構造は支承部
の積層ゴムアイソレータを設置する構造である．こ
れにより，長周期化を図ることにより地震慣性力が
低減するが，慣性力による応答変位は大きくなる. 
 応答変位を抑えるために，減衰定数が６０%を 
超える制震ダンパーを組み合わせることにより減 
衰性能を高めることができるとともに，免震支承の 
大きさを小さくできる． 
したがって，免震構造 
により短周期になるため 
地震慣性力は若干増える 
が，制震構造による減衰 
力によりシステム全体に 
作用する慣性力は低減さ 
れる． 
また，すべり支承は滑 
り型アイソレータであり， 
免制震すべりシステムとしてこれら 3種類のデバイスが各々の特徴を生かして，地震エネルギーを吸
収するので，このシステムが新しい橋梁形式としてコスト縮減に繋がるものと考えられる． 
 
2.3 免制震すべりシステムのコンセプト 
 
 免制震すべりシステムとは「橋台間に挟まれた落橋しにくい一連の多径間連続桁橋に，すべり支承 
図-2.1 耐震技術の分類 
固有周期
慣
性
力
短周期化による慣性力増
減衰による低減
免
震
構
造
固有周期
応
答
変
位
免
震
構
造
固
定
可
動
構
造
固
定
可
動
構
造
一般的な
免震構造領域
制
震
構
造
制
震
構
造
図-2.2 免制震システムの概念 
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図－2.4 免震橋のポストスライドの必要区間と不静定力による耐震上の影響区間のイメージ 
 
 
 
 
 
 
 
を設置して上下部構造をアイソレーションさせ，温度変化等に起因する不静定力を振動系に内蔵させ
ない耐震構造とし，特定の下部構造に免震支承および制震ダンパーを介して地震時の挙動を制御する
耐震システム」として定義し，図-2.3にこのシステムの概要を示す． 
 
2.4 すべり支承を基本とする耐震システム 
 
長多径間連続の免震橋や地震時水平力分散橋は温度変化やクリープ等に起因する桁の伸縮により常 
時状態(乾燥収縮・温度等)でゴム支承が大きく変形し，許容せん断ひずみを満足させるためにポスト
スライド等により強制的に初期支承変位を調整する必要が生じるだけでなく．これらの不静定力が大
きくなる地震時には，橋脚の塑性化が促進されるため，耐震性が損なわれることがある２)． 
図－2.4 にこの影響範囲のイメージを示す．さらに，橋長が長くなるとゴム支承の構造を構成する 
ことができなくなることもある．これに対して，すべり支承を用いた橋脚ではポストスライド等によ
り支承変位を調整する必要はなく，施工の省力化や施工工程の円滑化が得られてコスト縮減が期待で
き，施工誤差による不静定力が残存することもない．また，温度変化に起因する桁の伸縮により橋脚
に不静定力が内蔵されることがないため，地震時に温度変化が影響することはない．すなわち，すべ
り支承を用いることによって設計で想定する耐震性が損なわれにくい耐震構造とすることができる． 
 また，すべり支承を設置する下部構造に作用する地震力は摩擦係数に相当する摩擦力であり，低摩 
擦係数の摩擦材を用いれば摩擦係数のばらつきを考慮しても下部構造に作用する地震力を小さくでき 
る．この結果，橋脚規模が小さくなり，特に基礎構造を小さくできることで大きなコスト低減効果が 
期待できる． 
図-2.3 免制震すべりシステムのコンセプト 
 7 
 
2.5 免震支承の設置 
 
 すべり支承のみで支持された上部構造は常時状態で活荷重等の影響に対してすべり，上部構造変位
する．加えてすべり支承ではすべり方向によって少なからず性能が異なることを考えると，地震時の
挙動を適切に予測することが難しい．そこで，ゴム支承を用いて復元力を与え，常時状態におけるす
べり挙動や地震時の挙動を制御する．ここで，広範囲にわたってゴム支承を設置するとゴム支承に及
ぼす伸縮桁長が長くなり，温度変化時に起因する不静定力が大きくなって耐震性能を低下させる． 
これを避けるために限られた特定の区間の橋脚に免振支承を設置し，不静定力の影響を受けにくく
する橋梁形式が良い．特定の区間の橋脚とは橋の条件によって異なるが，断面の大きい橋脚，どちら
かの橋台近傍，低橋脚，高橋脚，良好な地盤に位置する橋脚，施工性のよい橋脚等が考えられる． 
図－2.5 では橋長約 1,200m の長多径間曲線橋の鋼連続桁で，中央付近では交差条件により支間長が
長くなるため 2基の橋脚が大規模(基礎：鋼管ウェルケーソン)になっている．同図は，その橋脚に免
震支承を設置することを想定した適用イメージである．ここで，免震支承を用いたのは減衰性能も付
与することで橋の制御能力を高め，かつコストも小さくなることを考慮したことによる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
2.6 制震ダンパーの設置 
 
 免制震すべりシステムは長周期系であり，地震時に大きく変位しやすく，常時でも変位しやすい． 
そこで，制振ダンパーを特定の橋脚に設置する 
ことで常時および地震時にトリガー機能を発現さ
せ，減衰性の付与と変位の抑制等耐震性の向上を 
図る． 
制震ダンパーの移動量には温度変化に起因する 
桁伸縮による影響を受けるので，制振ダンパーに 
及ぼす伸縮桁長が長くなると地震時の移動量が小
さくなり性能が低下する．したがって，特定の区 
間(桁伸縮量の小い橋梁中央部の大規模橋脚間)に 
図－2.5 免制震すべりシステムの適用によるポストスライドと不静定力に対する耐震性の有意性
図－2.6 制震ダンパーの履歴 
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図-2.7 橋脚天端形状図(すべり支承部)
設置することで温度変化による影響を小さくし，地震時の制振ダンパーの移動が阻害されないように，
図－2.5 に示すように免震支承を設置した橋脚に制震ダンパーを設定した． 
ここで，シリンダー型の摩擦履歴型の制震ダンパーを用いると，直橋の橋軸方向移動時には図－
2.6(a)に示すように橋軸方向の履歴はスクエアな履歴を呈するが，橋軸直角方向では履歴を描かない．     
しかし，曲線橋や地震波が 2方向に入力するような場合には橋軸方向変位と橋軸直角方向変位が同時
に発現するため制振ダンパーは回転し，取り付け長にも関係するが，図－2.6(b)のような橋軸および
橋軸直角方向の履歴となり，耐震性を向上できる． 
 このように，一般的な免振支沓橋梁形式と免制振すべりシステム橋梁形式との相違をわかりやすく
するため，図－2.4，2.5はそのイメージを示したものである．
 
2.7 橋台と橋脚の変位制限構造 
 
このシステムの橋梁の両橋台位置での橋軸直角方向
には橋軸直角方向に固定構造を設けて，確実な固定支持
で，両端部で拘束した落橋しにくい構造とし，橋軸方向
にのみ変位できる橋梁とする．さらに，橋台位置の桁か
かり長を長くし，すべり支沓のみ有する橋脚では変位制
限構造を設置することにより物理的にも落橋しにくい橋梁になる．さらに，すべり支承部の橋脚天端
には想定以上の過大な変位が生じても落橋しないよう，直角方向の変位に対する変位制限装置を設置
する(図‐2.7)． 
 
2.8 各デバイスの構造と要求性能 
 
2.8.1 すべり支承 
 すべり支承の構造は図-2.8 に示すように一般の B.P.B(ベアリングすべり支承 B タイプ)を上下逆に
した構造で，要求する性能 は摩擦係数 0.02～0.05 程度を有する低摩擦係数のすべり支承とする． 
 図-2.9 に示すようにすべり支承の摩擦係数は速度と面圧に依存性があり，速度が大きくなると摩擦 
 
 
 
 
 
 
 
 
 図-2.8 すべり支承の構造 図-2.9 低摩擦すべり支承の摩擦係数試験例 
(m/s) 
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係数が小さくなる．したがって，すべり支承の速度が速くなるとすべり支承の地震吸収エネルギーが
小さくなることに留意することが必要である． 
 
2.8.2 免震支承 
  免震支承の構造には図-2.10に示すように鉛プラグ入り積層ゴム支承と高減衰積層ゴム支承がある． 
また，免震支承の常時(温度・乾燥収縮・クリープ等)の許容せん断変形γ（変位量／総ゴム厚）は 175%
以下であり，地震時は 250％以下に設定されている． 
多径間連続橋では，桁端に近づくほど温度による桁変位が大きくなるため免震支承高さが高くなる． 
したがって，長多径間橋では伸縮量が大きくなり，桁端に近い免震支承が設計できなくなったり，ポ
ストスライドの施工回数が多くなり，施工が煩雑になる．また, ポストスライドを用いても施工時の
桁伸縮の誤差が避けられないこと，不静定力が耐震性に影響及ぼすこと，全ての橋脚に慣性力が作用
するので，橋脚を小さくできないこと等から 一般にコスト的に高くなる． 
 また，図-2.11・図-2.12より免震支承の地震時のせん断ひずみγを 175%と仮定するとその等価減衰
定数は 0.15～0.25 となり，地震時慣性力を約 30%程度低減できる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-2.10 免震支承の構造と P8(水平力)γ(せん断ひずみ)曲線 
175% 
図-2.11 免震支承のγと等価減衰定数 
免震支承 
図-2.1 免震支承の減衰定数と慣性力逓減率 
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表‐2.1 制震装置として用いるダンパーの特性 
2.8.3 制震ダンパー 
 制震装置として用いるダンパーは，表‐2.1 に示す 
摩擦履歴型ダンパー・弾塑性履歴型ダンパー・粘性 
履歴型ダンパーの３種類に分けられる．ここでは， 
速度・変位・温度依存性の少ない摩擦履歴型制震ダ 
ンパーを図-2.13に示す． 
 本システムでは，免震支承の適用により水平方向 
の剛性を小さくして長周期化させ，慣性力の低減を 
図っているため，橋桁が変位しやすい．そのため， 
風・自動車荷重・制動荷重等小さい加振力でも振動 
しやすいので，トリガー機能を持つ制震ダンパーを 
設置することによって，小さい加振力に対して振動 
しにくくすることができる ． 
 また，制震ダンパーによりこのシステムの減衰性 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-2.13 摩擦履歴型制震ダンパー 
免震支承 制震ダンパー 免震支承＋制震ダンパー
トリガー力制震ダンパーのトリガーは大きい
図‐2.14 免震支承と制震ダンパーの履歴の重ね合わせ 
 11 
 
能を向上させるだけでなく，免震支承の構造寸法を抑えることができる． 
 したがって，このシステムには大変位に追随しやすいことやトリガー機能(図‐2.14)の大きい性能
をもつ１次剛性の大きい摩擦履歴型のシリンダー型ダンパー(図-2.13)を採用した． 
 
2.8 まとめ 
  
免制震すべりシステムは，両橋台で橋軸直角方向の変位を拘束する多径間連続桁橋に対し，限定し
た区間の下部構造にのみ免震支承および制震ダンパーを設置して地震時挙動を制御し，それ以外の下
部構造にはすべり支承のみを設置する新しい耐震構造形式である． 
このシステムを長多径間連続橋に採用すれば，以下のような技術的課題が解消および低減される． 
① 温度変化等による桁の伸縮に起因する不静定力を大きく低減するので，不静定力が橋の耐震性能
に及ぼす影響を極めて小さくできる． 
② 不静定力が小さいので，ポストスライド等による施工時に支承位置の調整を不要にできる． 
③ すべり支承のみを用いた下部構造は小さくなるが，免震支承や制震ダンパーを設置する特定の下
部構造は大きくなる．したがって，支承部デバイスを適切に配置すれば，橋全体の下部構造の規模を
低減できる． 
④ デバイスの強非線形性により地震時に大きな減衰性能を発現できる． 
 一般に，免震橋やゴム支承を用いた地震時水平力分散橋の長多径間連続橋では，温度変化に起因す
る桁伸縮により端支点に近い下部構造に大きな不静定力が作用する 3)．この不静定力は地震時に支承
の応答変位や橋脚の塑性化を促進させる．例えば，図-1 に示すような長多径間連続橋では，施工時に
ポストスライド等による支承位置の調整が必要となることがある．また，全ての支承部に復元機能を
有するゴム支承を用いるので，橋の地震時挙動は地震波の周波数特性の影響を受けやすい． 
 これに対し，免制震すべりシステム 3)，4)を適用した橋では，このような短所を払拭できる．すなわ
ち，このシステムは図-2.5に示すように橋梁全体にわたり免震支承，制震ダンパーおよびすべり支承
を適切に組み合わせた耐震構造である．さらに，一連の橋であることに加え，両橋台部の桁端で橋軸
直角方向の変位を拘束し，かつ橋軸方向の桁かかり長を十分に確保することによって，極めて落橋し
にくい橋となる． 
 支承部デバイスの内，免震支承（鉛プラグ入り積層ゴム支承）の積層ゴムは復元力機能を有するが，
鉛プラグ，すべり支承および制震ダンパーは復元力機能を有さない強非線形要素である．このような
システムを採用することによって，各デバイスの機能を効果的に発現させ，入力地震動の周波数特性
の影響を受けにくい耐震性能を与えると同時に，大きな減衰性能の発現を期待する．また，同一下部
構造上のデバイスの履歴は同一挙動方向で図-2.15に示すように重ね合わた履歴で表すことができる．
支承部に用いるそれぞれのデバイスの特性は，以下のようである． 
① 免震支承 
 免震支承には，鉛プラグ入り積層ゴム支承を適用した．この免震支承は，天然ゴムからなる積層ゴ
ム支承に鉛プラグを圧入したものである．積層ゴム支承はばね要素であり，地震時の応答は地震波の 
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図-2.15 免制震すべりシステムのデバイス履歴特性の重ね合わせと抵抗力発現の概念 
 
周波数特性の影響を受ける．これに対し，鉛プラグはエネルギー吸収機能のみを有しており，地震時
の応答は地震波の周波数特性の影響を受けない 
② 制震ダンパー 
 制震ダンパーには，ビンガム流体を利用した摩擦履歴型ダンパーを適用した．本解析に用いた制震
ダンパーの抵抗力は，速度の 0.1 乗に比例する特性を有し，応答速度による抵抗力の変化は極めて小
さい．応答速度が倍になっても，抵抗力は約 7%増加する程度である．さらに，この制震ダンパーは復
元力機能を有さないので，地震時の応答は地震波の周波数特性の影響を受けない 
③ すべり支承 
 すべり支承には摩擦係数の小さいすべり材を用いて，上下部構造をアイソレーションさせる．本シ
ステムに想定するすべり支承の摩擦係数は，0.01～0.05 の間で速度に依存して変化し，速度が速くな
ると摩擦係数は小さくなる傾向にある．摩擦係数が小さい場合には，摩擦係数が少々ばらついても大
きな抵抗力になりにくいので，橋の耐震性能を損ないにくい．さらに，すべり支承は復元力機能を有
さないため，地震時の応答は地震波の周波数特性の影響を受けない． 
④ 橋台位置での橋軸直角方向の固定構造 
 免制震すべりシステムは橋台位置で橋軸直角方向に確実に固定されていることが，耐震性の確保の
観点から非常に重要である．したがって，その固定構造の設計力を十分に確保するのがよい．そこで，
動的解析により得られた慣性力と変位制限構造としての設計力の大きい方で設計し，さらに動的解析
には 2 方向同時入力による慣性力をも考慮する． 
 
 以上のように，支承部に用いる免震支承，制震ダンパーおよびすべり支承のうち，復元力機能は免
震支承の積層ゴムのみである．したがって，支承部の変位増大に伴い，支承部の各デバイスに作用す
る慣性力は図-2.15に示すイメージとなる．すなわち，同図の履歴重ね合わせ図に示した矢印のよう
に，初動時には初期剛性の高いすべり支承から制震ダンパーの順で機能し始め，それぞれの降伏荷重
に至ると，抵抗力を持続した状態で変形する．続いて，鉛プラグが降伏し，それ以上の荷重に対して
鉛プラグの抵抗力を持続した状態で，積層ゴム支承の復元力のみが作用力に応じて増大するようにな
る．履歴応答の過程においては，すべり支承，制震ダンパーおよび鉛プラグは非線形履歴によりエネ
ルギー吸収性能を発現し，慣性力を低減させる．これらの機能を適切に適用すれば，地震時の要求性
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能を満足する合理的な耐震構造を構築することが可能となる８）． 
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【技術分野】  
 【０００１】  
 本発明は，橋桁を免震装置を介して橋脚上に免震支持した免震橋梁に関する．  
【背景技術】  
 【０００２】  
 橋桁の両端部を下部構造物である一対の橋台で支持すると共に橋台間の橋桁を複数個の橋脚で支持
し，橋桁と橋脚との間に免震装置と減衰装置とを配し，橋脚の振動の橋桁への伝達を免震装置により
低減すると共に橋桁の振動を減衰装置により可及的速やかに減衰するようにした免震橋梁は知られて
いる．  
【発明の概要】  
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【発明が解決しようとする課題】  
 【０００４】  
 ところで，斯かる免震橋梁において，橋桁の両端部は，一対の橋台に橋軸方向に可動に支持される
のであるが，自動車等の通過のためには橋軸方向における各橋台の移動禁止壁（パラペット）との間
には僅かな隙間しか設けることができなく，この僅かな隙間において橋桁は免震装置を介して橋脚に
対して橋軸方向に可動となっている結果，免震装置を介しても僅かな隙間以上の大きな橋軸方向の振
動が橋桁に生じる場合には，両端部の橋桁及び橋台に大きな力が付加されることになり，斯かる大き
な力に耐え得る強靭であって設置費用の掛かる橋桁及び橋台とする必要がある．  
 【０００５】  
 上記の問題は，橋台と橋桁の端部との間に限って生じるものではなく，橋軸方向において互いに隣
接して対峙すると共に他の下部構造物である橋脚で支持される一対の橋桁の端部間でも生じ得るので
ある．  
 【０００６】  
 本発明は，前記諸点に鑑みてなされたものであって，その目的とするところは，各橋台のパラペッ
トと橋桁の各端部との間の橋軸方向における隙間又は橋軸方向において互いに隣接して対峙する一対
の橋桁の端部間の隙間を狭くできて，しかも，橋桁の両端部において橋桁及び橋台のパラペットに橋
軸方向の大きな力が付加されること又は橋軸方向において互いに隣接する一対の橋桁の端部に橋軸方
向の大きな力が付加されることを防止でき，費用削減を図り得ると共に，橋桁に対する効果的な免震
及び減衰を行うことができ得る免震橋梁を提供することにある．  
【課題を解決するための手段】  
 【０００７】  
 本発明による免震橋梁は，一対の下部構造物と，この一対の下部構造物間に配された少なくとも一
つの橋脚と，この橋脚の上面に設置された免震支持装置と，一対の下部構造物間では免震支持装置を
介して橋脚に橋軸方向及び橋幅方向に可動に，各端部では橋軸方向には一定以上の移動を禁止されて
可動に支持されていると共に橋幅方向には固定されて対応の下部構造物に支持された橋桁と，橋桁の
橋脚に対する橋軸方向の振動を減衰すると共に橋桁の橋脚に対する橋軸方向の一定以上の移動で両端
部間の橋桁を橋軸方向に直交する橋幅方向に撓ませるようになっている減衰機構とを具備している．  
 【０００８】  
 本免震橋梁によれば，免震支持装置と減衰機構とにより橋台又は橋脚等の下部構造物の橋軸方向の
振動に起因する橋桁の振動を好ましく低減できると共に斯かる振動を可及的速やかに減衰することが
できる上に，下部構造物の橋軸方向の振動に起因する橋桁に対する下部構造物の一定以上の橋軸方向
の振動の振幅（大きさ）では，下部構造物間の橋桁の橋幅方向の撓みで斯かる振動による橋桁の橋軸
方向の各端部の橋軸方向の移動を低減でき，而して，各橋台のパラペットと橋桁の各端部との間の橋
軸方向における隙間又は橋軸方向において互いに隣接して対峙する一対の橋桁の端部間の隙間を狭く
できて，しかも，橋桁の両端部において橋桁及び橋台のパラペットに橋軸方向の大きな力が付加され
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ること又は橋軸方向において互いに隣接する一対の橋桁の端部に橋軸方向の大きな力が付加されるこ
とを防止でき，費用削減を図り得る．  
 【０００９】  
 好ましい例では，下部構造物は，橋台からなっており，橋台は，橋桁の橋軸方向の各端部の端面に
橋軸方向において一定の隙間をもって対面していると共に橋桁の橋軸方向の一定以上の移動において
橋桁の橋軸方向の各端部の端面に接触して橋桁の橋軸方向の各端部の一定以上の橋軸方向の移動を禁
止する移動禁止壁（パラペット）を有しており，免震支持装置は，橋桁に対する橋脚の橋軸方向及び
橋幅方向の振動において橋桁の免震を行うように，下端部では橋脚の上面に連結されていると共に上
端部では橋桁に連結された免震装置を具備しており，減衰機構は，圧縮性の液体を内部に収容してい
ると共に一端部で橋桁及び橋脚のうちの一方に少なくとも水平面内で揺動自在に連結された収容体と，
この収容体の内部に一端部側で進退自在であると共に他端部で橋桁及び橋脚のうちの他方に少なくと
も水平面内で揺動自在に連結されたロッドとを具備しており，橋桁の橋脚に対する振動に基づいて生
じるロッドの一端部側の収容体の内部に対する進退で，収容体の内部に収容された圧縮性の液体を介
して橋桁の橋脚に対する振動を減衰するようになっており，ロッドの一端部側の一定以上の収容体の
内部への進入において収容体の内部の圧縮性の液体の圧力上昇に基づく反力を橋桁に付与して下部構
造物間の橋桁を橋軸方向に直交する橋幅方向に撓ませるようになっている．  
 【００１０】  
 免震装置は，好ましい例では，橋脚の上面と橋桁の下面との間に介在された積層ゴム支承及び滑り
支承のうちの少なくとも一方を有しているが，斯かる積層ゴム支承及び滑り支承に代えて又はこれら
と共に例えば転がり支承，鉛入り積層ゴム支承等を有していてもよい．  
 【００１１】  
 好ましい例では，減衰機構は，橋脚に対して橋桁に振動が生じない際に，橋桁及び橋脚のうちの一
方に対する収容体の揺動中心と橋桁及び橋脚のうちの他方に対するロッドの揺動中心とを結ぶ線が橋
軸方向に対して９０°よりも小さい角度をもって交差するように，配置されており，また，ロッドの
進退自在な方向が橋軸方向に対して９０°よりも小さい角度をもって交差するように，配置されてい
るが，地震等の橋軸方向以外の振動成分を含んでいる振動に対して両端部間の橋桁を橋軸方向に直交
する橋幅方向に撓ませる場合には，減衰機構は，橋脚に対して橋桁に振動が生じない際に，橋桁及び
橋脚のうちの一方に対する収容体の揺動中心と橋桁及び橋脚のうちの他方に対するロッドの揺動中心
とを結ぶ線が橋軸方向と平行となるように，配置されていてもよく，また，ロッドの進退自在な方向
が橋軸方向と平行となるように，配置されていてもよい．  
 【００１２】  
 収容体は，その一端部で橋桁及び橋脚のうちの一方に球面継手を介して連結されているとよく，ロ
ッドもまた，その他端部で橋桁及び橋脚のうちの他方に他の球面継手を介して連結されているとよい
が，斯かる球面継手に代えて，他の自在継手であってもよい．  
 【００１３】  
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 橋脚は，一対の下部構造物間に少なくとも一つ配されていればよいが，これに代えて，一対の下部
構造物間に橋軸方向に配列された複数個からなっていてもよく，この場合には，免震支持装置は，各
橋脚の上面に設置されており，減衰機構は，一対の下部構造物間における少なくとも中央部又は中央
部近傍の橋脚の上面に設置されていればよいが，これに代えて，各橋脚の上面に設置されていてもよ
い．  
【発明の効果】  
 【００１４】  
 本発明によれば，各橋台のパラペットと橋桁の各端部との間の橋軸方向における隙間又は橋軸方向
において互いに隣接して対峙する一対の橋桁の端部間の隙間を狭くできて，しかも，橋桁の両端部に
おいて橋桁及び橋台のパラペットに橋軸方向の大きな力が付加されること又は橋軸方向において互い
に隣接する一対の橋桁の端部に橋軸方向の大きな力が付加されることを防止でき，費用削減を図り得
ると共に，橋桁に対する効果的な免震及び減衰を行うことができ得る免震橋梁を提供することができ
る．  
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第 3 章 免制震すべりシステムの基本構造特性 
 
3.1 まえがき 
 
免制震すべりシステムを用いた橋の耐震性を確認するため，橋長 1,200ｍの長多径間曲線橋である鋼 18
径間連続橋であるＡ橋を対象に動的解析を行った．支承部には，全ての橋脚位置にすべり支承を設置し，
両橋台の橋軸直角方向に固定構造を，上部構造中央付近の鋼管井筒基礎を有する 2基の橋脚に免震支承と
制震ダンパーを設置した．ここで，制震ダンパーの設置方向は橋軸方向に対し 45 度方向としたので，橋軸
直角方向の慣性力にも抵抗する．制震ダンパーは比較的長い部材であり，これをトラス部材でモデル化し
た．これに対し，制震ダンパーの回転変形や軸方向変形後の挙動を精度よく解析するため，材料非線形性
および幾何学的非線形性を考慮した複合非線形動的解析を行った．地震波は道路橋示方書の標準波を用い，
１方向入力を基本とした．しかし，本システムのような変位しやすい振動系では，実挙動に則した耐震性
能を確認しておくことが重要である．そこで，地震波を２方向同時入力した動的挙動も確認した．この結
果，本システムの動的基本特性が明かとなった． 
 
3.2 検討対象橋梁 
 
 A 橋梁の諸元の概要および側面図，桁の標準断面図を以下に示す． 
 上部工型式は渡河部の P8～P11 橋脚は最大支間が 135.5m であるため鋼箱桁を採用し，その他の区間は
60m 程度の支間長となるため鋼 2 主鈑桁を採用した鋼 18 径間連続桁橋である．その橋梁形式に渡河部の 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図‐3.2.1 検討対象橋：鋼 18 径間連続混合成桁橋Ａ橋梁全体側面図 
道路規格 第 1種第 2級 B規格 
橋梁型式
橋 長 1181.6m 
支 間 長
43.65m+3@59.00m+4@63.00m+89.50
+135.50m+89.50m+6@57.50m+45.15m
有効幅員 10.010m～13.010m 
平面線形 R=3000m～A=750m－1500m 
耐震区分 B区分，A地域(徳島県 Cz=1.00) 
地盤種別 Ⅲ種地盤 
鋼 18 径間連続混合桁橋 
表-3.1.1 Ａ橋橋梁諸元 図-3.2.2 桁構造標準断面図
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P9，P10 橋脚にはすべり支承，免震支承および制震ダンパーを設置し，その他の橋脚，橋台にすべり支承
を設置した「免制震すべりシステム」を採用した． 
 
3.3 解析モデル 
 
3.3.1 上部工 
両橋台(A1-A2)方向を X方向とする．桁は縦断勾配を無視（上部構造慣性力作用位置をレベルと仮定）
する． 
断面積，2方向断面 2次モーメントは合成桁扱いとする． 
ねじり剛性は主に箱桁部(P8～P11)と床版を考慮し，鈑桁部のねじり剛性は 
概ね床版分のみを考慮し，桁の慣性力作用位置から桁下までの
高さ分をオフセット部材で考慮(支承の高さは 0で設定）． 
「P9,P10：5.2m その他：3.5～3.65m」とした.また，  
材料非線形，幾何学的非線形性は考慮し 
桁の橋脚間の分割を 10 分割とした． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
A2 
A1 
P9
P10
図‐3.3.1 全体モデル図と P9・P10 間のモデル図 
P10
P9 
図-3.3.2 制震ダンパー取り付け部概念図 
仮想材(橋脚躯体) 
すべり支承 
免震支承 
(解析上は高さ=０)
床版 
上ﾌﾗﾝｼﾞ 
下ﾌﾗﾝｼﾞ 
ｵﾌｾｯﾄ部材(剛
体) 
制震ﾀﾞﾝﾊﾟｰ 
(橋脚天端の高さでレベルに
設置) 
桁の剛性， 
重量考慮 
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LRBの諸元と任意の変位における諸特性　（Ver.6）
項  目 記号 単位 ゴム体１個 支承１基
支承種別 - - LRB LRB
有効寸法(橋軸方向) a mm 1600 1600 
有効寸法(橋軸直角方向) b mm 1300 2600 
ゴム一層の厚さ te mm 25 25 
ゴムの層層 n 層 13 13 
総ゴム厚 Σte mm 325 325 
ゴムのせん断弾性係数 Ge N/mm2 1.2 1.2 
鉛ﾌﾟﾗｸﾞ直径(1本当たり) φdp mm 215 215 
鉛ﾌﾟﾗｸﾞ本数 np 本 5 10 
一次形状係数 S1 - 13.093 -
二次形状係数 S2 - 4.000 -
ゴム支承の縦弾性係数 E N/mm2 707 -
ゴム支承の有効面積 Ae mm2 1898475 3796950 
鉛プラグの面積 Ap mm2 181525 363050 
鉛プラグの面積比率 Ap/Ae - 0.096 0.096 
LRBの降伏荷重 Qd kN 1513.4 3026.8 
せん断ばね定数(水平剛性) Ks kN/m 7009.8 14019.5 
圧縮ばね定数(鉛直剛性) Kv kN/m 4130019 8260039 
回転ばね(回転剛性) Kθ kN･m/rad 0 0 
鉛プラグのせん断応力度 qo N/mm2 4.7 4.7 
設計変位 u mm 400.0 400.0 
設計せん断ひずみ γ - 1.231 1.231 
水平力 F kN 3661.8 7323.7 
LRBの一次剛性 K1 kN/m 34913 69825 
LRBの二次剛性 K2 kN/m 5371 10742 
LRBの等価剛性 KB kN/m 9155 18309 
LRBの等価減衰定数 hB - 0.229 0.229 
3.3.2 すべり支承の復元力特性(摩擦係数 0.05，0.1) 
A1，P1～P17，A2 の各桁－橋脚間に設ける．1橋脚上に 2箇所設置されるが，解析モデルは桁中心線
上１箇所に集約してモデル化した． 
 降伏変位 Uy=0.0025m，初期剛性は鉛直反力/0.0025，2 次剛性は初期剛性×10-5として設定した． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
3.3.3 免震支承の復元力特性 
 表‐3.3.1より設定し，入力地震動ごと
に収斂計算は行なわず，一定とする． 
有効寸法は□1600×1300 ㎜，総ゴム厚
325mm，せん断弾性係数 1.2 N/mm2である．  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-3.3.3 すべり支承の復元力特性 
F
U 
図-3.3.4 免震支承の復元力特性 
橋軸方向 
橋軸直角方向 
表‐3.3.1 免震支承の諸元 
(kN) 
(m) 
(m) 
(kN) 
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3.3.4 制震ダンパーの復元力特性（速度依存型モデル） 
制震ダンパーは，シリンダー型形状で両端の取付け点で水平面内方向に自由に回転変形できる製
品を用い，P9～P10 支間のそれぞれ外側のみに取付けた． 
部材長は 3.85m，抵抗力は速度 50kine 時で 9，000kN とし，桁中心線に対する設置角度は 45 度とし
た．ストロークは 471mm（設置角度 45 度の場合）と 464mm（設置角度 0度の場合）である． 
復元力特性は，L1 地震動，L2 地震動の解析に区別なく，速度依存型モデルを用いた． 
ダンパーは橋脚中心から弱軸方向に橋脚幅分を仮想材でモデル化し，６本分(1,500kN×6 本)を１部
材にまとめてモデル化した．また，X-Y 平面内には自由に回転変形できるものとした． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-3.3.5 免震支承モデル図と復元力特性 
 
図-3.2.6 制震ダンパー詳細図と解析モデル 
仮想材 
F(kN) 
U(m) 
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3.3.5  RC 橋脚（P9，P10 橋脚 8.0m×4.5m）の復元力特性 
A 橋の橋脚・基礎工は免制震すべりシステムを採用した特殊な構造であることから，レベル 1 地震
時，レベル 2 地震時とも幾何学的非線形性を考慮した非線形時刻歴応答解析より断面を決定した．ま
た，以下に示すフェールセーフを考慮した． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 図-3.3.8 橋脚一般図 
図-3.3.7 制震ダンパー復元力特性 
(kN)
V(m/sec) 
速度則による抵抗力Ｆ 
Ｆ=C・Vｎ 
ｎ=0.1 
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 図‐3.3.9 P9，P10 側面図 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
① 下部・基礎工の設計では静的解析法(震度法，地震時保有水平耐力法)で得られた地震力を下限値
とした． 
② 採用するすべり支承の摩擦係数はμ=5%であるが，経年等による摩擦係数のばらつきを考慮し
て，μ=10%として地震時水平力を算出した． 
③ すべり支承部の橋脚天端には想定以上の過大な変が生じても落橋しないよう，直角方向の変位
に対する変位制限構造を設置した．(図-3.3.8 参照) 
④ 桁が変位制限構造に衝突しても，落橋に至る致命的な破壊とならないよう，直角方向の柱およ
び基礎の設計では変位制限構造の設計荷重を考慮した． 
⑤ レベル 2地震に対する橋脚の設計は，2方向同時入力による非線形動的解析の結果を考慮する． 
安全率は免震橋として耐震性能２で評価した． 
また，P1～P17橋脚の解析モデルは M-φモデルでモデル化し，橋軸，橋軸直角方向の 2方向につい
て独立して非線形性を考慮した． 
 履歴モデルは，ひび割れ（c）－降伏(y)－終局点(u)を結ぶトリリニア武田モデルとし，橋脚の
M-φ関係は橋脚基部の値で一定と仮定した． 
  橋脚基部の節点分割は 1D 区間を D/2 で分割（D=4.5m）し，1D 以上区間は 1D で分割した．また，
P9，P10橋脚は桁中心線に対して斜角に設置されており，これを考慮した．  
 基礎・地盤バネは SR モデルとしてモデル化した． 
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3.3.6 変位制限構造の復元力特性 
A1，P1～P8，P11～P17，A2橋脚に橋軸直角方向に対して変位制限を設置し，クリアランス量は 1.55
ｍとし，復元力特性は非線形弾性モデルとした． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
3.4 解析手法に関する検討（有限変位解析の必要性と妥当性） 
 
 免制震すべりシステムは橋軸直角方向に柔な構造であるため，桁の橋軸直角方向の変位が大きく，
F
U 
1.55m 1.55m 
図-3.3.11 変位制限構造の復元力特性 
M
φ 
図‐3.3.10 P9 橋脚の復元力特性 
0
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変形後状態の影響を考慮するためには有限変位(複合非線形)解析を行うのがよいと考え，その影響度
により局所的な部材応答が全体挙動に影響するかを確認した．また，幾何学的非線形性は解析モデル，
構造特性に応じて考慮した． 
 
3.4.1 簡易モデルによる力学特性の検討 
図‐3.3.3 に示す梁部材の端点に強制変位を与える静的解析を行い，制震ダンパーの平面内の回転
変形による挙動を確認した．制震ダンパーは摩擦依存型の非線形モデルを用いた．制震ダンパーを両
側に取付け（取付け角度 45 度）たモデルで， 
  ・有限変形解析（updated-Lateagrange 法） 
  ・微小変形解析 
による応答の違いを確認した． 
 入力地震動は，タイプ２地震動の以下のケースとし， 
  ・X：＋Ⅱ-Ⅲ-2，Y：＋Ⅱ-Ⅲ-3 （No.1） 
  ・X：＋Ⅱ-Ⅲ-2，Y：－Ⅱ-Ⅲ-3 （No.2） 
表-3.3.1 に示す６ケースを検討した． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
  
ケース番号 
解析手法 制震ダンパー非線形性  梁材長（L） (m)
１ 有限変位 考慮 10 
２ 微小変位 考慮 10 
３ 有限変位 考慮 100 
４ 微小変位 考慮 100 
５ 有限変位 考慮しない（弾性） 10 
６ 微小変位 考慮しない（弾性） 10 
 
【幾何学的非線形性の取扱いについて】 
 構造物のひずみや変位が大きくなると，これらの影響を無視した微小変位解析の精度が低下するために，
２L 
制震ダンパー 部材長 3.85m，45 度，ダンパー耐力 9,000kN 
梁部材：上部構造の A，I
格点２
強制変位（最大１m） 
X
Y 
図‐3.4.1 簡易モデル 
表‐3.4.1 検討ケ―ス 
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ひずみや変位の影響をつり合い式に反映した非線形解析を実施することが必要と言われている． 
 なお，対象とする構造物に生じるひずみの大小により幾何学的非線形性をどのように扱うのが好ましい
かを分類し，表－3.4.2 に示す． 
鋼斜張橋や吊橋では，桁の鉛直変形が大きいことから，変形後の座標系での力の釣り合いを考慮して有
限ひずみ・有限変位解析を用いるのが一般的である． 
鋼アーチ橋の場合は鋼斜張橋や吊橋と比較すると，軸方向変形は大きいものの曲げに伴うたわみ量は比較 
的小さいことから，一般的には微小ひずみ・有限変位解析あるいは 2 次解析法で簡易解析法が用いられる
場合が多い．ここで 2 次解析の「(II)ひずみ・変位関係において線形項のみ考慮」とする解析法を線形化
有限変位理論と呼ばれている． 
表－3.4.2 幾何学非線形解析の分類 
解析法 変位 ひずみ 
有限ひずみ・有限変位解析 大 大 
微小ひずみ・有限変位解析 大 小 
 
２次解析
* 
(I)ひずみ・変位関係において２次項まで考
慮 
比較的小 小 
(II)ひずみ・変位関係において線形項のみ
考慮 
比較的小 小 
微小変位解析 小 小 
注）*２次解析においては，(I)の解析は，はり柱理論で曲げによる軸方変位（Bowing）を考慮した場合に
対応する．一方，(II)は，曲げによる軸方変位が無視された場合に対応する． 
 
3.4.2 簡易モデルによる力学特性 
 １）梁部材長の違いの影響  
 図‐3.4.2 より梁部材長の大小によりダンパー変位は変わらないが，ダンパー作用力は部材長が大
きい(ひずみが小さい)とダンパー作用力が小さくなること，また梁鉛直変位は部材長が大きいと大き
くなるが，軸力・せん断力は小さくなることを確認した．また，部材長が小さい場合有限変位理論の
方が軸力は小さくなるがせん断力は大き
くなることが確認できた． 
 さらに，部材長が長い場合の有限変位
理論と微小変位理論の差は小さいことが
確認できた． 
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２）制震ダンパーの特性（線形／非線形）の違いの影響 
 部材長 10ｍの 4ケースの各力学特性 
を図‐3.4.3に示す． 
 この図からダンパー変位は線形・非線 
形で違いは見受けられないが，作用力・
鉛直変位・軸力・せん断力については大
きく違ってくる．これは制震ダンパーが 
微小変形範囲でも塑性化する摩擦履歴
型であるためである． 
 
 
 
 
図‐3.4.2 部材長の相違による力学特性 
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３）解析結果 
制震ダンパーが塑性化することにより，有限変位解析と微小変位解析結果を比較すると，梁部材長
が 10m の場合には，制震ダンパーの変形量は 4%程度の差に留まるが，制震ダンパーを取付けた梁部材
の軸力は 33%，せん断力で 16%の差が生じる（表‐3.4.3）． 
 梁部材長を 100ｍとすると，梁部材の曲げ剛性が低下して制震ダンパーは回転変形の抵抗が減少し
弾性範囲に留まるため，有限変位解析と微小変位解析の差異がなくなる． 
 以上の結果から，制震ダンパーの減衰効果を期待する場合には繰り返し塑性変形が生じることから，
制震ダンパーおよび周辺部材の応答の精度を高めるためには，有限変位解析を行うことを基本とした． 
 
 
 
 
 
 
 
 
-100000
-50000
0
0.0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0
強制変位(m)　　（圧縮方向：正）
ダ
ン
パ
ー
作
用
力
(k
N)
有限変位＋非線形
微小変位＋非線形
有限変位＋線形
微小変位＋線形
-1000000
-800000
-600000
-400000
-200000
0
0.0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0
強制変位(m)　　（圧縮方向：正）
梁
部
材
軸
力
(k
N)
0
200000
400000
600000
800000
0.0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0
強制変位(m)　　（圧縮方向：正）
梁
部
材
せ
ん
断
力
(k
N)
0.00
0.05
0.10
0.15
0.20
0.0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0
強制変位(m)　　（圧縮方向：正）
格
点
２
　Ｙ
方
向
変
位
(m
)
有限変位＋非線形
微小変位＋非線形
有限変位＋線形
微小変位＋線形
強制
変位 X Y 変位 軸力 部材長 軸力 せん断力
m m m m kN ｍ kN kN
1 -1.000 -0.999 0.003 -0.177 -9000 3.224 -18516 14646
2 -1.000 -0.999 0.002 -0.183 -9000 3.850 -24501 12251
3 -1.000 -0.995 0.716 -0.001 -2177 3.848 -3736 3759
4 -1.000 -0.995 0.716 -0.001 -2177 3.848 -3736 3759
5 -1.000 -0.945 0.148 -0.131 -472825 3.376 -946884 782153
6 -1.000 -0.919 0.135 -0.144 -518872 3.850 -1412560 706278
解析ｹｰｽ
制震ダンパー 梁格点２変位
表‐3.4.3  解析結果 
図‐3.4.3 ダンパーの線形・非線形の相違による力学特性 
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3.4.3 A 橋に対する有限変位理論と微小変位理論による各デバイスの応答性状の確認 
入力地震動は，タイプ２地震動の以下のケースについて検証した． 
・X：＋Ⅱ-Ⅲ-2，Y：＋Ⅱ-Ⅲ-3 （No.1） 
  ・X：＋Ⅱ-Ⅲ-2，Y：－Ⅱ-Ⅲ-3 （No.2） 
図‐3.4.4，図‐3.4.5，図‐3.4.6，図‐3.4.7 に解析理論の相違による P9 橋脚の制震ダンパー
の応答履歴(作用力・相対変位・相対速度)，支承変位・相対速度，制震ダンパー桁取り付け点オービ
ット・橋脚側オービットを示すが，有限変位と微小変位の大きな差はなかった．これは制震ダンパ
ーの片側取り付けの場合である．以下に各デバイスの応答性状を示す．  
 
 1) 制震ダンパーの応答履歴 
X：＋Ⅱ-Ⅲ-2，Y：＋Ⅱ-Ⅲ-3 （No.1）のケース 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
P9 有限変位 P9 微小変位 
図‐3.4.4 解析手法による制震ダンパーの応答履歴の比較 
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2）支承変位，速度最大・最小値 
X：＋Ⅱ-Ⅲ-2，Y：＋Ⅱ-Ⅲ-3 （No.1）のケース 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
3）制震ダンパー桁側取付け点・橋脚側取り付け点オービット（単位:m） 
X：＋Ⅱ-Ⅲ-2，Y：＋Ⅱ-Ⅲ-3 （No.1）のケース 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図‐3.4.5 解析手法によるすべり支承の応答履歴の比較 
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図‐3.4.6 解析手法による桁側取付け点オービット 
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 このように制震ダンパーの片側取り付けの場合は応答性状に相違が見られなかった．しかし，
後述する制震ダンパーの両側設置の場合を表‐3.4.4 に示すが，制震ダンパーの相対変位で最大 4%
の誤差が生じることがわかった． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
両側設置、ダンパー耐力9000ｋN、設置角度45度、基礎・地盤減衰10％
橋軸 直角 橋軸 直角 橋軸 直角 合成 橋軸 直角 合成
有限 0.182 0.159 0.160 0.155 189% 182% 249% 172% 179% 234%
微小 0.178 0.161 0.158 0.155 188% 184% 251% 173% 178% 235%
微小/有限 0.98 1.01 0.99 1.00 1.00 1.01 1.01 1.01 0.99 1.00
有限 0.227 0.208 0.243 0.176 202% 103% 205% 204% 145% 225%
微小 0.230 0.208 0.245 0.177 201% 104% 204% 206% 145% 227%
微小/有限 1.01 1.00 1.01 1.01 1.00 1.01 1.00 1.01 1.00 1.01
+ Ⅱ-Ⅲ-2 - Ⅱ-Ⅲ-3
+ Ⅱ-Ⅲ-2 + Ⅱ-Ⅲ-3
2
1
P9 P10 P9 P10
橋脚基部の曲率照査
（φmax/φa）
LRB支承ひずみ照査
（δmax/総ゴム厚）
LRB支承ひずみ照査
（δmax/総ゴム厚）解析
手法 No.
橋軸方向 直角方向
入力波形
P8側 P10側 P9側 P11側 P8側 P10側 P9側 P11側 P8側 P10側 P9側 P11側
(mm) (mm) (mm) (mm) (kine) (kine) (kine) (kine) (kN) (kN) (kN) (kN)
198 202 170 175 128 131 112 114 4944 4955 4880 4889
199 203 164 169 124 127 113 115 4929 4941 4880 4890
1.01 1.01 0.96 0.96 0.97 0.97 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00
570 565 701 710 154 156 158 158 5035 5043 5050 5050
574 569 706 715 154 157 160 160 5037 5045 5056 5056
1.01 1.01 1.01 1.01 1.00 1.00 1.01 1.01 1.00 1.00 1.00 1.00
P9 P10
制震ダンパー速度 制震ダンパ-作用力
P9 P10 P9 P10
制震ダンパー変位照査
     (設置角度０度：464mm
　　　　　　　 　45度：471mm)
表‐3.4.4 2 方向入力時の解析手法による応答性状の比較 
図‐3.4.7 解析手法による橋脚側取付け点オービット 
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3.5 入力地震波 
 
3.5.1 入力地震波(標準波） 
動的解析に用いた入力地震波形は表-3.5.1に示す道示Ⅴ標準波形 2)のレベル 1 地震動 1 波形，レベ
ル 2 地震動 6 波形，計 7 波形である． 
表-3.5.1 入力地震動 
レ
ベ
ル 
タ
イ
プ 
地震名 
ﾏｸﾞﾆ
ﾁｭｰﾄﾞ 
記録場所 
正側 
最大加速度 
(gal) 
負側 
最小加速
度 
(gal) 
継続 
時間 
(秒) 
レ
ベ
ル
1 
－ 1983 年日本海中部地震 7.7 津軽大橋周辺地盤上  140.4 
 
49.96
レ
ベ
ル
2 
Ⅰ
1983 年日本海中部地震 7.7 
津軽大橋周辺地盤上 TR. 371.4 -433.4 60 
津軽大橋周辺地盤上 LG. 347.7 -424.0 60 
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津軽大橋周辺地盤上 TR. 最大 371.400 最小 -433.372
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図-3.5.2 レベル 2タイプⅠ地震動(Ⅲ種地盤) 
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図-3.5.3 レベル 2タイプⅡ地震動(Ⅲ種地盤) 
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図‐3.5.4 標準波タイプⅠとⅡ地震動における 2方向入力加速度波形のオービット 
3.5.2 標準波による２方向入力地震波 
一般的な橋梁に対する地震動の入力は，調整された地震波形である道示Ⅴ標準波の１方向成分を規
定される方向に入力している．そして，その耐震性能の評価を３波形による各応答値の平均値により
行っている例が多い． 
しかしながら，解析対象である A 橋のような特殊橋では，入力地震動として 2 方向成分を同時入力
とすることでより実態に近い挙動を把握できると考えた． 
よって，レベル２地震動に対する耐震性能評価においては，前述の１方向入力による３波形平均値
だけではなく，調整あるいは観測された地震波形の２方向成分を同時入力して評価した． 
道示Ⅴ標準波レベル２タイプⅠとタイプⅡの２方向同時入力時の入力加速度のオービットを図-4に
示す．最大振幅は E-W 成分で 619gal，N-S 成分で 557gal であり，合成すると約 1.3 倍の 791gal とな
る．また，タイプⅡはタイプⅠと比較して方向性が顕著であることがわかった． 
その他の波形の組み合わせは，各方向の符号の入れ替えあるいは各方向成分の入れ替えにより作成
できるため，概ね下図の主たる作用方向が入れ替わるのみとなる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
3.4.2 観測波形による２方向入力地震波 
3.4.1 の道示標準波形は振幅調整されており，これを 2方向入力地震動に用いると現行のレベル２
地震動を大きく上回る地震動になる．これを入力地震波とした場合に各構造部材の限界状態の設定が
難しく，その評価方法については参照程度のレベルで捉えざるを得ない． 
そこで， 1995 年兵庫県南部地震において観測された以下の２地点での観測波形を用いて，図‐3.4.6
に示す２方向入力用地震波レベル２タイプⅡ地震動(観測波)を作成した． 
・東神戸大橋周辺地盤上(地表面)  
 ・ポートアイランド内地盤上(地表面) 
 ポートアイランドの観測波形の加速度オービットも方向性があり，標準波形と同じであることを確
認した． 
  図‐3.5.5から長周期の２～４秒の範囲で東神戸の加速度の方が標準波と同等または大きいことが
わかった．また，図‐3.5.6からポートアイランド(PI)の観測波の加速度応答スペクトルと土研暫定
L2Ⅰ:ケース１ L2Ⅱ:ケース１
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波を比較したところ 2秒前後から４秒の長周期の部分で PI の方が大きいことが確認された． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-3.5.6 PI 観測波と土研暫定波の比較 
10
100
1000
10000
0.1 1.0 10.0
周期（sec)
加
速
度
応
答
ス
ペ
ク
ト
ル
（g
al
）
東神戸大橋　LG
東神戸大橋　TR
ポートアイランド　N-S
ポートアイランド　E-W
道示V　タイプⅡ
図-3.5.5 観測波と標準波の加速度応答スペクトルの比較
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3.5.3 入力地震波の方向 
通常，観測・調整された地震波形の 1 方向成分を橋軸，直角の各方向に入力して評価しているが，
本橋のような特殊橋では観測波形の 2 方向成分を同時入力することでより実態に近い挙動を把握する
ことができるため，本橋のレベル 2 地震動に対する評価は，通常の 1 方向入力に加え，地震波形の 2
方向成分を同時入力した． 
 
1)１方向入力 
 L1 地震時は表‐3.5.2 に示す 12 ケースについて解析を行った．ただし，A1 橋台と A2 橋台を結ん
だ方向を橋軸方向の代表，P6橋脚の直角方向を橋軸直角方向の代表とし．L1 地震時の検討で，P9，P10
橋脚，免震支承，制震ダンパー等の応答値が大きくなる方向から選定した． 
 L2 地震時は表‐3.5.3 に示す３波形平均により評価するための 6 ケースを 8 方向(図‐3.5.8)48 通
りでタイプⅠ・Ⅱの計 96 通りについて解析した． 
 すなわち 1方向入力地震波は L1：12 ケース，L2：96 ケースの解析を行った． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
-150 
-100 
-50
0 
0 200 400 600 800 1000 1200
A1 A2
P9 P10
θ 
X
０，30，45，60，90，120，135，150 度（30 度ピッチ＋ダンパー設置角度（45 度，135 度）の 8方向 
図‐3.5.8 1 方向入力地震波の入力方向 
X方向 Y方向 任意
1 A1A2-L
2 A1A2-L
3 A1A2-L
4 P6  -T
5 P6  -T
6 P6  -T
1 A1A2-L
2 A1A2-L
3 A1A2-L
4 P6  -T
5 P6  -T
6 P6  -T
3波平均
+Ⅱ-Ⅲ-1
+Ⅱ-Ⅲ-2
+Ⅱ-Ⅲ-3
3波平均
3波平均
3波平均
+Ⅰ-Ⅲ-1
+Ⅰ-Ⅲ-2
+Ⅰ-Ⅲ-3
+Ⅰ-Ⅲ-1
+Ⅰ-Ⅲ-2
+Ⅰ-Ⅲ-3
+Ⅱ-Ⅲ-1
+Ⅱ-Ⅲ-2
+Ⅱ-Ⅲ-3
レベル2
タイプⅠ
1方向入力
レベル2
タイプⅡ
1方向入力
ケース 入力波形入力地震動
表‐3.5.3 L2 1方向入力地震波の解析ケース
X方向 Y方向 任意
1 A1A2-L
2 A1A2-T
3 A1  -L
4 A2  -L
5 P3  -L
6 P3  -T
7 P6  -L
8 P6  -T
9 P12 -L
10 P12 -T
11 P14 -L
12 P14 -T
レベル1 L1　Ⅲ種地盤
入力波形入力地震動 ケース
表‐3.5.2 L1 1 方向入力地震波の解析ケース
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２) ２方向同時入力 
 図‐3.5.9 のように波形の符号や設定する軸を入れ替えて８パターンで入力し，評価は８波形の応
答値の平均値で評価した．方向はタイプⅠ＋タイプⅡ各 8方向で計６４通りの解析を行った． 
 また，表‐3.5.4の－X，－Yに向いているのは＋の波形の符号を入れ替えたケースである． 
図‐3.5.10に2方向入力地震波のオービットの例を示す．これからもPI(ポートアイランド：Ⅱ-Ⅲ-2，
Ⅱ-Ⅲ-3)の波形は方向性をもっていることが確認できた．また，2 方向入力に関しては第 4 章で詳述
する． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 波形１  波形２  波形３  波形４
 波形５  波形６  波形７  波形８
X
Y
X
Y
X
Y
X
Y
X
Y
X
Y
X
Y
X
Y
(タイプⅠ地震動) 
桃色：Ⅰ-Ⅲ-1 
青色：Ⅰ-Ⅲ-2 
(タイプⅡ地震動) 
桃色：Ⅱ-Ⅲ-2 
青色：Ⅱ-Ⅲ-3 
図‐3.5.9 ２方向入力のパターン図 
X方向 Y方向 任意
1 +Ⅰ-Ⅲ-1 +Ⅰ-Ⅲ-2 -
2 +Ⅰ-Ⅲ-1 -Ⅰ-Ⅲ-2 -
3 -Ⅰ-Ⅲ-1 +Ⅰ-Ⅲ-2 -
4 -Ⅰ-Ⅲ-1 -Ⅰ-Ⅲ-2 -
5 +Ⅰ-Ⅲ-2 +Ⅰ-Ⅲ-1 -
6 +Ⅰ-Ⅲ-2 -Ⅰ-Ⅲ-1 -
7 -Ⅰ-Ⅲ-2 +Ⅰ-Ⅲ-1 -
8 -Ⅰ-Ⅲ-2 -Ⅰ-Ⅲ-1 -
1 +Ⅱ-Ⅲ-2 +Ⅱ-Ⅲ-3 -
2 +Ⅱ-Ⅲ-2 -Ⅱ-Ⅲ-3 -
3 -Ⅱ-Ⅲ-2 +Ⅱ-Ⅲ-3 -
4 -Ⅱ-Ⅲ-2 -Ⅱ-Ⅲ-3 -
5 +Ⅱ-Ⅲ-3 +Ⅱ-Ⅲ-2 -
6 +Ⅱ-Ⅲ-3 -Ⅱ-Ⅲ-2 -
7 -Ⅱ-Ⅲ-3 +Ⅱ-Ⅲ-2 -
8 -Ⅱ-Ⅲ-3 -Ⅱ-Ⅲ-2 -
8波平均
レベル2
タイプⅠ
2方向入力
レベル2
タイプⅡ
2方向入力
8波平均
入力地震動 ケース 入力波形
表‐3.5.4 2 方向入力時パターンの入力方向(16 ケース) 
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3.5.4 タイプⅠ地震動の長周期成分の特異性 
 道示の標準波形 L2 タイプⅠを構築する際に，標準波形の 50 秒以降に長周期成分が含まれており，解析
時に共振現象が生じる場合があることがわかった．共振時には，桁と橋脚の変位制限構造の遊間量を上回
る応答変位が生じるため，変位制限構造を考慮したモデル化を行った． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図‐3.5.10 L2 タイプⅡ，ケース１・６の入力加速度オービット 
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図-3.5.11 タイプ１地震動の特異性 
図-3.3.6 50～60 秒間の加速度スペクトル 
5～７秒間で共振しやすい 
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図-3.5.12 50～60 秒間の加速度スペクトル 
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3.6 解析条件 
 
3.6.1 固有振動解析 
 固有振動解析に用いた各部材の剛性と減衰は下記の通り設定し，モード減衰(ひずみエネルギー減
衰定数)を算出した． 
各部材の剛性：上部構造・・全断面有効剛性（合成桁として床版考慮，高欄は無視） 
        橋  脚・・ひび割れ剛性 
        免震支承・・等価剛性 
        すべり支承，制震ダンパー・・モデル化しない 
        基礎・地盤・・固有周期算出用剛性 
  なお，幾何学的非線形性は考慮していない． 
等価減衰：上部構造・・２％ 
      橋  脚・・２％ 
免震支承・・５％ 
基礎・地盤・・１０％ 
算出した固有周期・モード減衰・刺激係数の 40 次モードまでを表‐3.5.1 に示す．また，各方向で振動
が卓越する次数の固有振動モードを図‐3.6.1に示す． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
表‐3.3. 40 次までの固有周期 
表‐3.6.1 固有振動解析結果(40 次まで) 
図‐3.6.1 卓越固有振動モード 
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0.00
0.02
0.04
0.06
0.08
0.10
0 2 4 6 8
固有振動数 (Hz)
減
衰
定
数
 h
選択次数 固有振動数（Hz) モード減衰
1 0.0613 0.0229
38 2.1067 0.0439
α= 0.01667
β= 0.00654
3.6.2  Rayleigh 減衰定数の設定 
複合非線形動的解析における解析を簡便化するためにすべり支承・制震ダンパー以外の構造部材 
要素に Rayleigh 減衰 5) 
 Ｃ＝αＭ＋Σ（β・Ｋ） Ｃ：Rayleigh 減衰，Ｍ：質量マトリックス，Ｋ：剛性マトリックス 
を 1 次と 38 次の固有振動数，モード減衰を選択して設定した．図‐3.6.2に実線で示す． 
 すべり支承・制震ダンパーの粘性減衰
(Rayleigh 減衰)は考慮していない．また，レ
ベル１，レベル２地震動のいずれに対しても同
様の粘性減衰を考慮した． 
  
  
 
 
 
3.6.3 固有振動特性 
図‐3.6.1よりＡ橋の卓越固有周期は５秒以上であり，Ａ橋と同規模な一般的な橋梁の卓越周期 0.7
～1.1 に比べ長周期化であるため，図‐3.6.3 に示すように加速度応答スペクトルは 1/3 以下となる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図‐3.6.2 固有振動数とモード減衰 
図‐3.6.3 加速度応答スペクトルの一般的な橋梁との比較 
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図‐3.7.1 制震ダンパーのオービット(1 方向入力) 
3.6.4 動的解析方法 
  動的解析法はレベル１地震動およびレベル２地震動に対していずれも時刻歴応答解析を行った． 
その直接積分は Newmark-β法（β＝1/4）を用い，計算時間間隔はΔｔ＝0.001sec とし，不釣合い
力が生じた場合は収束計算を行った． 
また，非線形解析は材料非線形性および幾何学的非線形性を考慮した複合非線形解析法を用いた． 
  力学モデルは，レベル１地震動の解析時もレベル２地震時と同一モデル(制震ダンパー，橋脚も 
含めて)で解析した． 
免震支承のバネ値設定にあたっては収斂作業を行うことが望ましいが，本検討では一定値で解析を
行った． 
さらに，「免震支承すべりシステム」のフェールセーフ機能確認のため，制震ダンパーの破壊を考
慮した解析時は，制震ダンパーの保有する耐力を瞬間的に開放するため，計算時間間隔Δｔは収斂
程度を確認しながら実施した． 
 
３.７ 基本応答特性 
 
 基本的応答特性を調べるための入力地震波は，1 方向入力を表-3.5.3 における L2 ケース２(レベル
２タイプⅡ標準波 PI の N-S 成分Ⅱ-Ⅲ-２：A1-A２方向)，２方向入力を表‐3.5.4における L2 タイプ
Ⅱケース１(X:Ⅱ-Ⅲ-２，Y: Ⅱ-Ⅲ-３で図‐3.5.10に示す波形１)とした． 
 
3.7.1 制震ダンパーの特性 
 図-3.7.1および図-3.7.2に制震ダンパー両端取付け点(橋脚・桁)のオービットを示す．橋脚側の変
形前における取付け点位置の座標を（0.0，0.0）にシフトし各桁取付け点の履歴を表示した．初期状
態（ｔ＝0，両端は○位置），制震ダンパーの引張最大時・圧縮最大時の制震ダンパーの位置を併せて
プロットした． 
 また，図-3.7.3および図-3.7.4から 2方向同時入力の場合，１方向入力と比較して制震ダンパーの
回転変形量は大きく，1方向入力では軸方向変形量が 2方向入力より最大値では若干小さいが回転変 
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形量に比べて比較的大きい．また，2 方向同時入力，１方向入力ともに入力地震波の主要動方向と同
方向への変形が顕著である．P9橋脚側と P10 橋脚側の制震ダンパーの挙動は概ね逆対称挙動しており，
これは制震ダンパーを各橋脚の片側のみに取付けたことによる．地震入力条件(1 方向：レベル２タイ
プⅡ標準波 PI の N-S 成分Ⅱ-Ⅲ-２で A1-A２方向(X)，2 方向同時：X:Ⅱ-Ⅲ-２，Y: Ⅱ-Ⅲ-３)では，2
方向同時入力時の軸方向変位量は軸変位量が最大になる時間を除いて 1 方向入力時より比較的小さい．
これは，2 方向同時入力時は 1 方向入力時と比較して剛体回転変形時間が長く，その間の軸方向作用
力の変化が少ないためと考えられる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図‐3.7.2 制震ダンパーのオービット（2方向同時入
力）
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図‐3.7.3  P9 橋脚側の制震ダンパーの X,Y 方向相対変位(回転変形) 
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図‐3.7.7  P9 橋脚側制震ダンパー応答履歴と相対変位 
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図‐3.7.5 制震ダンパーの応答履歴(P9 橋脚）
図‐3.7.4  P9 橋脚側の制震ダンパーの X,Y 方向相対変位(軸方向変位) 
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図‐3.7.6 制震ダンパーの応答履歴(P10 橋脚）
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各制震ダンパーに作用する抵抗力と軸方向変位の応答履歴を図‐3.7.5，3.7.6示す．これから制震
ダンパーの抵抗力は 1方向入力も 2方向入力も同じであるが，軸方向相対変位は 1方向入力時の方が
小さい．一方，図‐3.7.7から 2方向同時入力時の軸直角方向(Y)の相対変位は１方向入力時より大き
いことが確認できた． 
 
3.7.2 橋脚基部の応答特性 
 橋脚基部は図‐3.7.8のM-φ曲線の応答から1方向入力も2方向入力も弾性範囲内で応答しており，
全く塑性化に至っていない．曲げモーメントの絶対値は 1方向入力時も 2方向同時入力時も殆ど同じ
であることが確認できた． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
3.7.3 免震支承(P9・P10 橋脚)の応答特性 
 図‐3.7.9から 1方向入力時も 2方向同時入力時も同じような挙動を示すが，作用力も相対変位も 2
方向同時入力の方が最大値で約１０％程度大きいことが確認できた． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
3.7.4 すべり支承の応答特性  
 橋軸直角方向の固有周期が 16.3 秒と長いため，入力地震波の長周期成分と共振して直角方向の変位
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図‐3.7.9 P9 橋脚免震支承の応答特性(作用力と相対変位) 
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図‐3.7.8 P9 橋脚基部(軸方向)の応答特性 
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が大きくなることが予測されたため，卓越固有振動モード(図‐3.6.1の１次)の腹に位置する P6 橋脚
の直角方向にもⅡ‐Ⅲ‐２の地震波を 1方向入力した(図‐3.6.11)． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 図‐3.7.11 すべり支承の応答特性(1 方向入力(P6 直角方向)と 2方向同時入力) 
A1 A2
図‐3.7.10 すべり支承の応答特性(1 方向入力(A1-A2 方向)と 2方向同時入力) 
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 また，2方向同時入力でタイプⅠとⅡの応答の相違を調べるため，入力地震波タイプⅠとⅡに対す
る応答を図‐3.7.12に示す．  
図‐3.7.10と図‐3.7.11からすべり支承の橋軸および直角方向の応答変位は，必ずしも 2方向入力
が大きくなるとは限らないことが確認できた．また，すべり支承の応答は入力地震の入力方向に左右
されやすいことがわかった． 
 さらに，長周期成分が多いタイプⅠの場合には橋軸方向も直角方向も応答変位が大きくなり(図‐
3.7.12)，直角方向の変位が変位制限構造の制限値 1.55ｍを超えることが確認できた．これについて
は，5.7 変位制限構造で詳述する． 
 
3.8 まとめ 
 
 従来の耐震設計で用いられている１方向の入力地震波であれば，橋脚・免震支承・すべり支承・制
震ダンパーはその地震時応答値は設計許容値以内であることを確認したが，道示レベル２タイプⅠ地
震波の２方向同時入力では，一部のケースで桁の変形が変位制限構造のクリアランス量 1.55ｍ超える
が，免制震すべりシステムの開発コンセプトで提案した動的挙動が確認できた． 
地震時移動量は大きく，レベル 2 地震時における端支点の支承変位は 0.95m 程度，中間橋脚 P6 で
の桁の直角方向変位量が 1.55m を超える場合はあるが，地震時慣性力が集中する P9，P10 橋脚躯体
は高強度材料(σck=40N/mm2，SD490)を用い，基礎型式を鋼管矢板基礎とすることで，橋梁全体の
作用力を P9，P10 橋脚に集中させて，他の橋脚規模の縮小化や免震支承を設置する橋脚基数の低減化
図‐3.7.12 2 方向同時入力時のすべり支承の応答特性(タイプⅡとタイプⅠ) 
タイプⅠタイプⅡ 
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が図れることがわかった． 
 また，A 橋に免震構造を採用した場合と免震すべりシステムを採用した場合の橋梁工費を比較する
と，免制震すべりシステムを採用することで L2 地震時の移動量が大きいため，すべり支承の上沓形状
が大きくなり，支点上の鋼材量が増加するが，地震時慣性力は P9，P10 橋脚に集中し，P9，P10 橋
脚以外の橋脚については地震時慣性力が大幅に軽減されることから，免震構造に比べて下部工・基礎
工が小さくなる． 
したがって，地震時慣性力が 40%程度まで軽減されることで，基礎杭の本数を減らすことができた
ので，現時点での結果では地震時慣性力が集中する P9，P10 の躯体コンクリートには高強度材料(σ
ck=40N/mm2，SD490)を用い，基礎型式を鋼管矢板基礎とすることで，橋全体の慣性力の大部分を
P9，P10 橋脚に集中させ，他の橋脚規模の縮小化や免震支承を設置する橋脚基数の低減が図れた．こ
の結果，本対象橋に免震すべりシステムを採用した場合の工費は，免震橋を採用した場合に比べて下
部工・基礎工が特に小さくなり，支承部のデバイスを含めた下部工費で約 22%のコスト縮減効果があ
った． 
さらに，従来の耐震設計で用いられている１方向入力であれば，検討対象橋の橋脚，免震支承，制
震ダンパーおよびすべり支承の地震時応答値は許容値以内であることを確認した．ただし，レベル２
のタイプⅠ地震波を用いた２方向同時入力では，50sec 以上の時刻で桁の変形が変位制限構造のクリ
アランス量 1.55ｍ超えることがあった． 
 しかし，一方向入力地震波による解析手法では角度を変化させる等，解析ケースが数多くなること
や実際の地震波は三次元であり，少なくとも平面的な二方向入力の検討について次章で述べる． 
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第 4 章 2 方向同時入力地震動に対する検討 
  
4.1 まえがき 
 
免制震すべりシステム(ICSS)5),6),7),8),9),15),16),18)を適用すると上部構造は橋軸および橋軸
直角方向共に変位しやすくなる傾向にあり，また多径間連続桁の多くが平面曲線を有しているため，
地震波が任意方向から入力される実現象としての地震時挙動を把握することが望まれている． 
 一般的な橋の耐震性の評価では，地震波を橋軸および橋軸直角方向の１方向に入力しているが，曲
線橋や線形の複雑な橋では地震波を橋軸方向や橋軸直角方向のみならず，様々な方向に入力している．
これは，道路橋示方書 1)に基づく耐震性の評価が，標準波を１方向に入力することを基本としている
ためである．しかし，実現象としての地震時挙動を把握するためには，地震波を直交する２方向に同
時入力するのが合理的であると考えられる．ところが，これまで２方向に同時入力する場合に適用で
きる地震波は確立されておらず，応答値の評価法も定められていない．さらに，構造体やデバイスの
任意方向に対する履歴特性の設定手法も確立されていない． 
 一方，鋼製橋脚に関しては道路橋示方書の同一地点に由来する標準波２波を用いて，直交する２方
向に入力して地震時挙動を把握する研究が行われている 12)．ただし，これは構造体の２次元的な地震
時の履歴特性を把握するために行われたもので，２方向同時入力に適する照査手法に着目したもので
はない．すなわち，地震波の任意方向のスペクトル特性の同等性が保証されているわけではないため，
道路橋示方書標準波を用いて２方向同時入力による耐震性を評価することは妥当ではない．ただし，
従来の１方向入力による耐震性の評価に整合する２方向同時入力用の地震波があれば，道路橋示方書
に準じた耐震性を評価することが可能と考えられる．さらに，２方向同時入力において入力方向を変
えなくても，１方向入力で様々な方向に入力した結果と同等な結果を得ることができれば，１方向入
力に比べて設計上の利便性は高い． 
 ２方向同時入力に用いることができる地震波 14),17)としては，シナリオ地震波やサイト地震波が考え
られる．シナリオ地震波は解析上で予想される地震波であるので，実地震波や道路橋示方書標準波と
整合性がとれているわけではない．サイト地震波はそれが観測された地域に位置する橋であれば，再
現性を見込むことができるが，道路橋示方書標準波に整合しているわけではない．このため，いずれ
の場合も道路橋示方書標準波を１方向に入力して耐震性の評価も行う必要がある． 
 これに対し，１方向に入力する地震波と同じスペクトル特性をもち，直交する２方向の地震波であ
ることを考慮して，π／２ラジアン先行あるいは遅延する相補直交成分波を作成し，その２つの地震
波を直交する２方向に同時入力する耐震評価法 13),14),15),17),19)が提案されている．そこで，本論文では
この手法により道路橋示方書標準波を用いて免制震すべりシステムを適用した橋に２方向同時入力し，
耐震性の評価を試みた．具体には，道路橋示方書標準波の同一サイトに由来する地震波２波を用いて
２方向同時入力による動的挙動が，１方向入力に比べて過大な応答になることを確認した後，道路橋
示方書標準波およびその相補直交成分波を用いて２方向同時入力により免制震すべりシステムを用い
た橋の耐震性を評価し，免制震すべりシステムに適用する２方向同時入力手法を考察した． 
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4.2 免制震すべりシステム（ICSS）の 1方向入力時の応答 
 
 A 橋は図‐3.2.1 に示した P9 および P10 に免震支承と制震ダンパーを設置し(図‐4.2.1)，それ以
外はすべり支承のみを設置して鉛直反力のみを支持させている．ここで，制震ダンパーは地震時の効
率的な機能性を考慮し，橋軸方向から 45 度の方向に設置している．橋軸直角方向には両端の橋台で固
定支持し，P9 および P10 橋脚の免震支承と制震ダンパーが抵抗する．本橋の耐震設計では，道路橋示
方書の標準波を１方向入力としているが，曲線橋であり，かつ変位しやすい振動性状であることを考
慮し，入力方向を様々（0,30,45,60,90,120,135,150 度）な方向に設定している．応答値は３波平均で評
価している．なお，本橋の振動モードは図‐3.6.1 に示すように，橋軸および橋軸直角方向の一次固
有周期はそれぞれ 5.3sec および 16.3sec である．地震波を１方向入力した動的解析による免震支承およ
び制震ダンパーの応答を，表－4.2.1 に示す．ここで，免震支承の最大応答せん断ひずみは橋軸方向
および橋軸直角方向の値を時刻歴で合成した最大値であり，入力方向 0 度の 197%である．制震ダン
パーの最大応答移動量は，制震ダンパーの設置方向に近い入力方向 30 度の 450mm であり，最小応答
移動量は設置方向に法線方向に近い入力方向 120 度の 62mm である．これは，制震ダンパーは部材軸
方向にのみ抵抗し，部材軸直角方向には抵抗しないためである．さらに，橋軸直角方向の応答が小
さいのは，標準加速度応答スペクトル 11)からわかるように，固有周期が長いことにより応答加速度
が小さくなることも影響していると考えられる． 
 一方，免震支承は入力方向 0 度すなわち橋軸方向に入力された場合に最大応答となっているのは，
橋軸方向の固有周期が橋軸直角方向に比べて短いことにより作用する加速度が大きくなったこと
や，制震ダンパーを斜め 45 度に設置したために橋軸方向への機能が減少したことによる．このよう
に，制震ダンパーは部材軸方向にしか機能しないことにより，地震波の入力方向によって応答が著
しく変化することを確認できる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 図‐4.2.1 検討対象 A橋のデバイスと平面線形 
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(b)P9,P10 橋脚平面 (a)P9,P10 橋脚側面図 
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4.3 道路橋示方書の標準波を用いた２方向同時入力による耐震性の評価 
 
道路橋示方書におけるⅢ種地盤のレベル２タイプⅡの地震動の標準波３波のうち，表-4.3.1に示す
地震波２波を用いた２方向同時入力による耐震性の試みた 14), 15),19)．これは，これらの原波形が同一サ
イトおよび同一地震で得られた直交成分であることを考慮して選んだものである． 
Ⅱ-Ⅲ-２およびⅡ-Ⅲ-３の地震波を橋軸方向（X 軸）および橋軸直角方向（Y 軸）のそれぞれに入力
した加速度のオービットを図-4.3.1 (a)に，それぞれを逆に入力した加速度のオービットを図-4.3.1 (e)
に示す．それぞれの入力組み合せを X2-Y3 および X3-Y2 と呼び，これを基本入力形式と称する．同図
のように入力加速度の卓越成分に強い方向性が見られる．そこで，地震波の入力方向を反時計回りに
90，180，270 度と逐次回転させて，図-4.3.1に示す計８ケースの地震波入力方向の組み合わせにより
２方向同時入力による動的解析を行った． 
応答値を表-4.3.2に示す．ここで，基本入力形式では，地震波の入力方向とは関係なく，主要動方
向は X 軸より X2-Y3 および X3-Y2 でそれぞれ約 135 度および 315 度の方向となっている．そこで，
入力方向に 135 度加えた角度を主要動方向とみなし，1 方向入力の応答結果と共に，P9 橋脚の制震ダ
ンパーおよび支承の最大応答値をそれぞれ図-4.3.2および図-4.3.3に示す．同図より，制震ダンパー
の応答移動量は入力方向 45 度および 225 度方向の主要動方向に近い応答が大きくなっており，主要動
方向が制震ダンパーの設置方向にほぼ一致していることによる影響が大きいと考えられる．また，P9
および P10 橋脚の前後に配置したそれぞれの制震ダンパーの応答移動量もよく一致している．しかし，
P10 では X2-Y3 と X3-Y2 の入力組合せの応答はほぼ一致しているものの，P9 では X2-Y3 と X3-Y2 の
組合せの応答に相違が見られる．一方，支承の応答せん断ひずみは P9 と P10 とで同様な状況である．
しかし，X3-Y2 の組合せでは制震ダンパーの挙動とトレードオフの関係となる入力方向 45 度および
225 度で小さくなっているものの，X2-Y3 の組合せでの支承の応答せん断ひずみは入力方向に係わら
ずほぼ一定となっている． 
これらの挙動は，制震ダンパーが橋軸方向の反時計方向 45 度に設置されていること，制震ダンパー 
は部材軸方向にのみ挙動することを初め，振動系全体の非対称性，入力地震動の２方向加速度特性が
影響していると考えられる．特に，入力加速度が最大となる時刻付近では，図-4.3.2の最大応答加速
度付近に示したように加速度が回転する性質と急激に変化する加速度が複雑に絡み合った結果と考え
られる． 
P9橋脚 P10橋 脚 P9橋 脚 P10橋脚
(%) (%) (mm) (mm)
0 197 190 351 323
30 174 176 408 450
45 131 147 366 465
60 99 138 302 435
90 104 142 208 322
120 147 165 62 113
135 167 171 84 102
150 179 188 162 106
1方 向入 力
入 力波 形
入 力
角 度
制震 ダン パーLRB支承 ひ ずみ
3波 形平 均
Ⅱ -Ⅲ -1
Ⅱ -Ⅲ -2
Ⅱ -Ⅲ -3
表－4.2.1 1 方向入力による解析結果 
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地盤種別 地震波 地震名 記録場所
Ⅱ-Ⅲ-２ ポートアイランド内地盤上 N-S
Ⅱ-Ⅲ-３ ポートアイランド内地盤上 E-W
Ⅲ種地盤 1995年兵庫県南部地震　
表-4.3.1 相補直交関係にある道路橋示方書のⅢ種地盤の標準波  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
表-4.3.2 ２方向同時入力による解析結果 
P9橋脚 P10橋脚
－ － P8側 P10側 P9側 P11側
Ｘ軸 Ｙ軸 (度) (度) (％) (％) (mm) (mm) (mm) (mm)
(a) Ⅱ-Ⅲ-2 Ⅱ-Ⅲ-3 0 135 249 234 198 202 170 175
(b) Ⅱ-Ⅲ-2 Ⅱ-Ⅲ-3 90 225 241 237 600 594 675 685
(c) Ⅱ-Ⅲ-2 Ⅱ-Ⅲ-3 180 315 251 234 200 205 167 171
(d) Ⅱ-Ⅲ-2 Ⅱ-Ⅲ-3 270 45 237 238 599 594 669 678
(e) Ⅱ-Ⅲ-3 Ⅱ-Ⅲ-2 0 315 344 329 63 67 205 204
(f) Ⅱ-Ⅲ-3 Ⅱ-Ⅲ-2 90 45 202 225 572 567 700 709
(g) Ⅱ-Ⅲ-3 Ⅱ-Ⅲ-2 180 135 344 339 63 67 207 206
(h) Ⅱ-Ⅲ-3 Ⅱ-Ⅲ-2 270 225 205 225 570 565 701 710
259 258 358 358 437 442８ケー ス平均値
P9橋脚
制震ダンパー応答移動量
P10橋脚
Case
支承応答せん断ひずみ
２方向同時入力 入力方向 主要動方向
1995 年兵庫 地震 
図-4.3.1 道示標準波の２方向入力時の加速度波形オービット 
標準地震波Ⅱ-Ⅲ-2 合成地震波の主要動方向 
実線＞破線
標準地震波Ⅱ-Ⅲ-3 入力加速度の作用回転方向 
(e)X:Ⅱ-Ⅲ-3，Y:Ⅱ-Ⅲ-2    (f)同 90 度回転入力    (g)同 180 度回転入力    (h)同 270 度回転入力 
(a)X:Ⅱ-Ⅲ-2，Y:Ⅱ-Ⅲ-3    (b)同 90 度回転入力    (c)同 180 度回転入力    (d)同 270 度回転入力
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また，２方向同時入力による応答は１方向入力の応答と比べると図-4.3.2からわかるように同様な
増大傾向であるが，２方向同時入力の応答は 1 方向入力に比べて相当大きい．これは，1 方向入力に
用いた３波形の最大入力加速度は 619gal（Ⅱ-Ⅲ-2）であるのに対し，２方向同時入力により合成され
た最大入力加速度は 791gal と，１方向入力の約 1.3 倍大きいことからも推測できる． 
 
 
 
 
図-4.3.2 入力角度と制震ダンパーの応答移動量(P9) 
(a)P9 (b)P1
図-4.3.3 入力角度と支承の応答せん断ひずみ
(a)P9 (b)P10 
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4.4 道路橋示方書の標準波と相補直交成分波を用いた２方向同時入力による耐震性の評価 
 
4.4.1 ２方向同時入力時の応答評価用入力地震動の作成（ヒルベルト変換波形） 
 
（１）提案手法（ヒルベルト変換による相補直交成分波の作成手法）の考え方 
前節までに，２方向同時入力による動的挙動の評価検討においては，今切川橋の橋軸方向および橋
軸直角方向に，それぞれ道路橋示方書の異なる標準波を入力した検討を示した．地震波の特性の整合
性を考慮し，同一地震波の直交２成分（の振幅調整波）を選んでいるものの，これは道路橋示方書に
おいて想定している照査での入力方法とは異なったものであり，このような評価の方法の妥当性につ
いては，以下の理由により検討の余地がある． 
• ２方向同時入力による応答は１方向入力に比べて大きくなる傾向があり，現行の設計法によるよ
りも過大設計となる恐れがある． 
• ２つの入力の入力方向と符号の組み合わせ８通りに対する応答計算を行い，その応答値の８波平
均に基づく評価を行っているが，個々の固有の地震波の特性を平準化するとの考え方に沿った方
法であるかどうかには疑問がある． 
• ダンパーの配置によっては，応答値が上記の８通りで著しい差が生じることがある．入力と構造
物応答の方向性が大きく影響していると考えられる 
そこで，２方向同時入力による A 橋の動的挙動の照査を行うための入力として，相補直交成分波を
用いた水平２方向同時入力照査用入力波形の作成を行った． 
２方向同時入力照査用の入力として，次に示す２つの性質を同時に満たす入力波形の組を用いるこ
とが考えられる．  
• ２方向入力の各々の直交成分は，道路橋示方書に規定するレベル２の地震のスペクトルに適合し
ていること 
• ２方向入力の「２方向応答スペクトル」 が，道路橋示方書に規定するレベル２の地震のスペク
トルに適合していること 
ここで，２方向応答スペクトルとは，与えられた２方向入力に対する，様々な固有周期を持つ等方な
２次元線形弾性１質点振動子の水平２次元応答の動径最大値と，固有周期の関係を図示したものであ
る．厳密には，次のように定義される． 
 
１）２方向応答スペクトル 13),14),17),19) 
様々な固有周期 T を持つ等方な２次元線形弾性１質点振動子（図‐4.4.1）を考える．時間を t，水
平面は図に示すように x-y 座標で定義するものとし，また与えられた２方向入力加速度 ax(t), ay(t)に対
する，固有周期 T の２次元１質点系の水平２次元応答の x 方向成分，y 方向成分をそれぞれ dx(T, t), dy(T, 
t)とする． SRd(T)を，この応答の動径方向最大値（２方向成分合成最大値）と固有周期 T の関係，すな
わち次式で定義する． 
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     


  22 ),(),(max)( tTdtTdTS yx
t
Rd        (4.4.1) 
この SRd(T)を，２方向応答スペクトル (bi-axial response spectrum)と呼ぶ．これは x 方向，y 方向それ
ぞれの１方向での弾性応答スペクトル 
     yxjtTdTS jtjd ,,),(max)(         (4.4.2) 
を２方向入力の場合に拡張したものである． 
 
２）２方向入力の目標特性 14),17） 
設計あるいは照査用地震動として，応答スペクトル S(T)が与えられることを前提とする．通常，設
計あるいは照査用の地震スペクトルは１方向入力を前提として設定されることから，１方向で耐震性
能照査を行うための入力波形は， 
1a. １方向入力地震動 a(t)の応答スペクトル Sd(T)が，照査用スペクトル S(T)に適合している 
ことを目標として作成される．道路橋示方書においては，そのような地震動波形が既往の地震動記録
波形に振幅調整を行った形で提供されており，これを標準波と呼ぶこととする． 
次に，照査用の２方向入力を考える場合，少なくとも１方向入力との強度（弾性スペクトル値）に
整合性があることが最低限の条件であり，これに加えて２次元性を持つ（方向を回転した１方向入力
にならない）ことを想定する．１つの考え方として，具体的に次の２つの条件が考えられる．  
2a. ２方向入力地震動の各々の直交成分 ax(t), ay(t)の応答スペクトル Sxd(T)，Syd(T)が，照査用スペ 
クトル S(T)に適合している 
2b. ２方向入力地震動{ax(t), ay(t)}Tの 2 方向応答スペクトル SRd(T)が照査用スペクトル S(T)に適合 
している 
このような性質を持つ２方向入力地震動は，構造物の２方向合成変位などの応答値の照査については，
弾性応答を考える限り１方向入力と同等の強さを持ち，その中で２次元性の最も強い入力であると考
えられる． 
このような 2 つの性質を満たす地震波の組み合わせを作成するため，道示標準波とそのヒルベルト
変換により算出される「相補直交成分波」を 2 方向同時入力の 2 成分とする手法を用いることとする．
この手法の概念図を図-4.4.2に示す． 
図‐4.4.1 2 次元線形弾性１質点振動子 
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道示スペクトルを満たす道示標準波を水平 2 方向同時入力の 1 成分とし，さらにその直交成分を相
補直交成分波とする．相補直交成分波は，与えられた入力波と組み合わせ，直交方向成分として用い
て２方向入力とした場合，加速度の軌跡が擬似的円運動となるように算出する．与えられた入力波の
位相を π/2 遅らせる操作（ヒルベルト変換と呼ばれる積分変換に対応）により得られる波形は，この
性質を満たすと考えられるため，道示す標準波にヒルベルト変換を行ったものを相補直交成分波とし
て採用する．位相を π/2 遅らせる操作の概念図を図-4.4.3 に，x(t)のヒルベルト変換の定義を式(4.4.3)
に示す． 
     duut uxtxHtx  )()()(~       (4.4.3) 
図-4.4.3 ルベルト変換の算出法
図-4.4.2 相補直交成分波を用いた２方向同時入力の概念 
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ここに H[・]：ヒルベルト変換    )(~ tx ：x(t)のヒルベルト変換            
ヒルベルト変換が，位相を π/2 回転させる変換であることは，以下のように説明できる．ヒルベル
ト変換の定義式(4.4.3)より， )(~ tx は x(t)と 1/πt との畳みこみ積分に等しい．畳みこみ積分のフーリエ変
換は，それぞれのフーリエ変換の積で表されることから，  
    


t
FtxFtxF 
1)()(~        (4.4.4) 
となる．すなわち， )(~ tx のフーリエ変換 )(~ fX は式(3.7)のように表わされる． 
 )()()(~ fBfXfX          (4.4.5) 
ここで，x(t)のフーリエ変換 X(f)は式(4.3.6)で，1/πt のフーリエ変換 B(f)は式(4.4.7)で表わされる． 
    dtetxtxFfX ift2)()()(       (4.4.6) 
 









00
0
0
sgn1)(
f
fi
fi
fi
t
FfB       (4.4.7) 
よって 
  )()sgn()(~)(~ fXfitxFfX        (4.4.7) 
となる．さらに，B(f)は次のように表現することもできる． 
)()()( fi befBfB         (4.4.8) 
ここに 
)0(1)(  ffB         (4.4.9) 






)0(
2
)0(
2)(
f
f
fb 

        (4.4.10) 
である．よって， 
)()()( fi xefXfX         (4.4.11) 
とすると，そのヒルベルト変換を行った波形のフーリエ変換は 
 







 


 

)0()(
)0()(
)()(~
2
)(
2
)(
)()(
fefX
fefX
efXfX
fi
fi
ffi
x
x
bx 

    (4.4.12) 
であり，ヒルベルト変換はX(f)の振幅は変えずに，位相のみを/2ずらす線形変換であることがわかる． 
ヒルベルト変換は，積分変換である式(4.4.3)を計算する代わりに，次の周波数領域を経由した計算手
順を用いるのが便利である．まず，原波形 x(t)に対応する解析信号 z(t)を，次のように定義する． 
)(~)()( txitxtz          (4.4.13) 
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式(4.4.13)の両辺をフーリエ変換すると， 
 








)0(0
)0()0(
)0()(2
)()sgn(1)(~)()(
f
fX
ffX
fXffXitXfZ  
したがって，Z(f)は，x(t)のフーリエ変換 X(f)を計算した後に，正の振動数 f>0 では２倍に，負の振動数
f<0 ではゼロとすることで得られる．この Z(f)にフーリエ逆変換を行えば z(t)が得られ，式(4.3.13)の定
義よりその虚部を抽出すれば )(~ tx を算出することができる． 
  

 0 2)(2Im)(~ dfefXtx ift        (4.4.14) 
この考え方を数値計算で通常用いられる離散時間データに適用する場合は，次のようになる．原波
形 x(t)（ここでは道示標準波）に時間刻み幅t，ステップ数 N の離散フーリエ変換または FFT を適用
して得られる結果(a0, a1, …, aN-1)の N ヶの数値のうち a0～aN/2を用いると，原波形 x(t)は次のように表
わされる． 





N
Nk
tiw
k
tiw
N
N
k
tiw
k
kNk eaeaeaatx
12/
2/
12/
1
0
2/)(      (4.4.15) 
ここに
tN
k
k 
 2
 
これを用いて，解析信号を表現すれば
 
tiw
N
N
k
tiw
k
Nk eaeaatxitx 2/2/
12/
1
0 2)(
~)(  

     (4.4.16) 
となる．したがって，フーリエ係数列(a0, 2a1, …, 2aN/2, 0,…,0)を対象として離散フーリエ逆変換を行っ
たものが左辺の解析信号であり，その虚部を抽出すればヒルベルト変換を求めることができる． 
また，原波形のヒルベルト変換により生じる相補直交成分波の性質として，以下が挙げられる． 
• ヒルベルト変換は原波形の各振動数成分の振幅は変わらずに，位相のみを変える線形変換であ
るため，原波形と相補直交成分波は同一のフーリエ振幅スペクトルを持つ．よって，両者のパ
ワーは同じになる． 
• 原波形と相補直交成分波の間には，直交性が成立する． 
• 原波形と相補直交成分波の応答スペクトルは，近似的に等しくなることが観察される． 
 
（２）標準波形用（タイプⅠおよびタイプⅡ地震動）に対する入力地震動の作成 
TypeⅠ-Ⅲ-1,TypeⅠ-Ⅲ-2,TypeⅠ-Ⅲ-3，TypeⅡ-Ⅲ-1,TypeⅡ-Ⅲ-2,TypeⅡ-Ⅲ-3 の道示標準波のヒ
ルベルト変換の計算を行い,相補直交成分波の作成を行った．また，それぞれの道示標準波の変換前と
変換後の加速度応答スペクトルと変位応答スペクトル，さらに変位応答と加速度応答に対する 2 方向
入力強度倍率を算出した． 
図-4.4.4～図-4.4.9 に TypeⅠ・TypeⅡ各 3 波の標準波の時刻歴加速度波形(a)，相補直交成分波(以
下，「変換波」とも呼ぶ)の時刻歴加速度波形(b)，x軸に標準波，y軸に変換波をプロットした加速度軌
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跡(c)，標準波と変換波の加速度応答スペクトル(d)，標準波と変換波の応答スペクトル(e)，変位応答に
関する 2 方向入力強度倍率を示す(f)．これらより，標準波と変換波で描く加速度オービットは擬似的
円運動になっているが，TypeⅡでは方向性が強い(緑矢印：最大加速度の方向)ことがわかる．  
また，標準波と変換波の応答スペクトルを算出しところ，両者ともに概ね一致していると言うこと
ができる．2 方向入力強度倍率は変位，加速度ともに同様の傾向を示し，固有周期ごとに値は異なる
ものの，前述した目標値である 1 に近い 1.1 以下の値を示している．TypeⅠ-Ⅲ-1 と同様の手順で，
図-4.4.5 に TypeⅠ-Ⅲ-2，図-4.4.6 に TypeⅠ-Ⅲ-3，図-4.4.7 に TypeⅡ-Ⅲ-1，図-4.4.8 に TypeⅡ-
Ⅲ-2，図-4.4.9に TypeⅡ-Ⅲ-3 のそれぞれの道示標準波とその変換波の特性を示す．どの地震波形組
も，TypeⅡ-Ⅲ-1 と同様の傾向を示している． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.4.4 TypeⅠ-Ⅲ-1 と変換波の特性 
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(c) 標準波-変換波の加速度オービット 
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図-4.4.5 TypeⅠ-Ⅲ-2 と変換波の特性   
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 図-4.4.6 TypeⅠ-Ⅲ-3 と変換波の特性   
(b) 変換波の加速度波形 (a) 標準波の加速度波形 
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 図-4.4.7 TypeⅡ-Ⅲ-1 と変換波の特性 
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 図-4.4.8 TypeⅡ-Ⅲ-2 と変換波の特性   
(e) 変位応答スペクトル 
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(b) 変換波の加速度波形 
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図-4.4.9 TypeⅡ-Ⅲ-3 と変換波の特性  
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4.4.2 標準波とその相補直交成分波を用いた 2方向同時入力時の応答 
(1)  ２方向同時入力に用いる地震波 
道路橋示方書の標準波を用いた２方向同時入力による応答は，１方向入力に比べて過大な評価とな
る．さらに，入力加速度のオービットは特定の方向に大きいことから，入力の卓越方向と制震ダンパーの
機能方向が干渉しあっていると考えられる．このような入力地震動の方向性の干渉の影響を除外しない限
り，これを分析することは難しい． 
そこで，２方向同時入力による耐震性の評価に用いる地震波として本章 4.4.1 で作成した相補直交成分
波 14), 15),17),18)を用いて制震ダンパーによる地震時応答に及ぼす影響を検証した．この手法は，道路橋示方書
の標準地震波３波それぞれに対して同等の応答加速度スペクトルを有する相補直交成分波を組合せて，２
方向同時入力による動的解析を行う方法であり，全方向に対して道路橋示方書の標準波の応答加速度スペ
クトルと近似的に同等の応答加速度スペクトルを有していおり，組み合わせた波形についても同様な条件
を有している．本論文で想定する相補直交成分波は与えられた地震波の各振動数成分に対し位相をπ/2 ず
らした地震波であり，地震波の組合せ方によって直交座標系における軸の対応関係に起因して２とおりの
入力形態に大別できる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 図-4.4.10 TypeⅠ地震動Ⅰ-Ⅲ-２の標準波と相補直交成分波の２方向同時入力 
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すなわち，地震波の入力加速度が反時計回りとなる性質を有する場合と，時計回りとなる性質を有する
場合である．前者の反時計回りでは，X 軸方向に標準波を，Y 軸方向に相補直交成分波を入力するもので（以
下，「反時計回り」），後者の時計回りでは，Y 軸方向に標準波を，X 軸方向に相補直交成分波を入力するも
ので（以下，「時計回り」）ある． 
 
4.4.3 解析条件 
本章では，タイプⅠ標準波のⅠ-Ⅲ-２およびタイプⅡ標準波のⅡ-Ⅲ-１を対象に相補直交成分波を用
いて「反時計回り入力」と「時計回り入力」の２方向同時入力による動的解析を行った．それぞれの
標準波の入力加速度波形およびオービットをそれぞれ図-4.4.10および図-4.4.11に示す．入力方向の
回転角を表-4.4.1に示す． 
同図より，タイプⅠの入力加速度は円運動に近く，地震動の方向性が極めて小さいことがわかる．
これは，タイプⅠの標準地震波はプレート境界型の大規模な地震を想定していることに起因すること 
や，長周期成分が卓越することで時間的な変動が遅いこと，震源から観測地点までの距離が長く，距 
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図-4.4.11 TypeⅡ地震動Ⅱ-Ⅲ-２の標準波と相補直交成分波の２方向同時入力 
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離減衰効果により方向性が消えること等が考えられる．これに対して，タイプⅡの入力加速度は円運
動に偏りが見られる．これは，タイプⅡの標準地震波は内陸直下型地震を想定していることに起因す
ることや，短周期成分が卓越することで単位時間における変動が大きいためである． 
 制震ダンパーは，50kine の速度における抵抗力が 9,000kN となる速度 0.1 乗則の制震ダンパーを用い
た．また，制震ダンパーの挙動を分析するため，制震ダンパーを用いない免震支承のみ設置した場合
（制震ダンパー0kN）と応答性状を比較している． 
 
制震ダンパー A1→A2（橋軸方向）からの入力方向の回転角（度）
9000kN ０,30,60,90,120,150,180,210,240、270,300,330,360
0kN ０,30,45,60,90,120,135、150,
表-4.4.1 入力方向の回転角
「反時計回り」 「時計回り」 
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図-4.4.12 TypeⅠ地震動Ⅰ-Ⅲ-２の２方向同時入力による応答 
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4.4.4  タイプⅠ地震動２方向同時入力の結果と評価 
 制震ダンパー9,000kN モデルにタイプⅠの標準波Ⅰ-Ⅲ-２とその相補直交成分波を２方向同時入力
した制震ダンパーの最大応答変位および免震支承の最大せん断ひずみを図-4.4.12に示す． 
 制震ダンパー，免震支承共に，地震波の入力方向による応答変化は小さい．これは，図-4.4.10 か
らわかるようにタイプⅠ地震動の入力加速度は入力方向による入力加速度の差異が小さいためであ
る．これに対し，「反時計回り」と「時計回り」の違いによる応答の差異は，免震支承では大きくな
いが，制震ダンパーでは非常に大きい．これは，入力加速度の回転方向が制震ダンパーの応答に大き
く影響している一因と考えられるが，この現象は次節に述べるタイプⅡ地震動の応答でも発現してい
るので，そこで検討を行う． 
 
4.4.5 タイプⅡ地震動２方向同時入力の結果と評価 
制震ダンパーの最大応答変位および免震支承の最大応答せん断ひずみをそれぞれ図-4.4.13～図
-4.4.16に示す．それぞれは(a)「反時計回り入力」，(b)「時計回り入力」および(c)平均を示してい
る．同図では，制震ダンパーおよび免震支承の最大応答値を入力方向にプロットし，それぞれを線分
で結んでいる．さらに，応答の大小の目安のため，想定する制震ダンパーの移動可能距離 500mm およ
び支承の許容せん断ひずみ 250%の応答位置に赤線円を併記している． 
ここで，実際の地震動では回転方向はランダムであり，特定されないと考えられる．そこで，地震
波の入力加速度の回転特性を平準化するために，「反時計回り入力」と「時計回り入力」の応答を平
均して評価することを試みた．この結果，制震ダンパーの移動可能量は，１方向入力の応答移動量に
近い値となっている． 
制震ダンパーの応答移動量は「反時計回り入力」の方が「時計回り入力」より相当大きく，主要動
方向が制震ダンパーの設置方向と一致する場合には，制震ダンパーの応答が大きくなる．また，制震
ダンパーのない 0kN のケースの最大応答変位は，「反時計回り入力」が「時計回り入力」より相当大
きい．このように，制震ダンパーのある方が「反時計回り入力」と「時計回り入力」の応答差が小さ
いのは，制震ダンパーが機能することによる変位の抑制効果のためと考えられる． 
 一方，免震支承の最大応答変位は，制震ダンパー9,000kN 適用時に「反時計回り」が「時計回り」
より小さい傾向にあり，制震ダンパーの応答とトレードオフの関係となっている．ただし，「平均値」
では，許容せん断ひずみに相当する 250%程度となっている．これに対し，制震ダンパー0kN の免震支
承の最大応答せん断ひずみは，「反時計回り入力」と「時計回り入力」はほぼ同等であり，主要動方
向の影響は小さいようである． 
 
4.4.6 入力方向を 135 度回転させた応答の分析 
 入力方向を反時計方向に 135 度回転させた「反時計回り入力」および「時計回り入力」の入力地震
波の加速度オービットをそれぞれ図-4.4.17に示す．入力方向を反時計方向に 135 度回転させると「反
時計回り入力」では地震波の主要動方向が制震ダンパーの設置方向に概ね一致し，逆に「時計回り入
力」では制震ダンパーの設置方向の法線方向となる．この場合，「反時計回り」では制震ダンパーの応 
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(a)「反時計回り入力」      (b)「時計回り入力」          (c)平均値 
図-4.4.13 制震ダンパー 9,000kN を設置した制震ダンパーの最大応答変位 
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図-4.4.14 制震ダンパー0kN の仮想制震ダンパーの最大応答変位 
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図-4.4.15 制震ダンパー 9,000kN を設置した免震支承の最大応答せん断ひずみ 
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図-4.4.16 制震ダンパー0kN の免震支承の最大応答せん断ひずみ 
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答が大きくなり，「時計回り入力」では逆に制震ダンパーの応答が小さくなる． 
 免震支承および P10 の P11 側の制震ダンパーの応答変位オービットを図-4.4.18に，免震支承の時
刻歴合成変位の絶対値および制震ダンパーの時刻歴応答変位を図-4.4.19および図-4.4.20に示す． 
 同じ制震ダンパーの抵抗力であれば，免震支承と制震ダンパーの応答変位オービットは，図-4.4.18
に示すようにほぼ同じである．しかし，制震ダンパー9,000kN では「反時計回り」と「時計回り」の
応答が異なっており，制震ダンパーのない場合は逆符号であるものの，ほぼ同等の大きさの応答変位
オービットとなっている．同様に，免震支承の時刻歴応答変位の合成値は，図-4.4.19(a)に示すよう
に制震ダンパー9,000kN では「反時計回り」と「時計回り」で異なっているが，同図(b)に示すように
制震ダンパー0kN ではほぼ一致し，地震波の組み合わせによる影響は極めて小さい．しかし，制震ダ
ンパーの応答変位は，図-4.4.20に示すように制震ダンパーの抵抗力の有無にかかわらず異なってい
る．これから，制震ダンパー0kN に相当する免震構造では「反時計回り」と「時計回り」で免震支承
  (a)反時計回りの相補直交成分波を用いた場合  (b)時計回りの相補直交成分波を用いた場合 
図-4.4.17 入力方向を 135 度回転させた 2方向地震動の加速度軌跡 
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図-4.4.18 免震支承，制震ダンパーの相対変位オービット(P10)（入力角度 135 度） 
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の挙動は同等であるので，橋全体の動的挙動は同等の応答を呈していると考えられるが，仮想の制震
ダンパーの変位挙動は異なる． 
 そこで，制震ダンパー0kN の制震ダンパー両端部の変位のオービットを図-4.4.21に示す．橋脚取付
け点の変位は極めて小さいのに対し，桁取付け点の変位は大きいので，桁取付け側の変位はほぼ制震
ダンパー自身の変位と見なすことができる．同図より，「反時計回り」では制震ダンパーの部材軸方向
に大きく変位しているが，「時計回り」では制震ダンパーの回転変位が卓越しており部材軸方向の変位
は小さい．これは，制震ダンパーは部材軸方向のみにしか機能しないことに加えて，制震ダンパーは
有限長であり，かつ橋軸方向から反時計方向 45 度に設置されていることによる影響である． 
 同様に，図-4.4.18の応答からもこのことがわかる．すなわち，オービットの制震ダンパー取付け
方向の幅は制震ダンパーの応答移動量を示し，それと直角方向のオービット幅は制震ダンパーの回転
変位を示すことになる．これより，特に制震ダンパー0kN の「反時計回り入力」と「時計回り」の制
震ダンパーの応答移動量は，大きく相違していることが確認される． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(a)制震ダンパー9,000kN 設置             (b)制震ダンパーのない場合 
図-4.4.19 免震支承の時刻歴応答合成変位の絶対値(P10) 
(a)制震ダンパー9,000kN 設置              (b)制震ダンパーのない場合 
図-4.4.20 制震ダンパーの時刻歴応答変位(P10) 
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4.4.7 「反時計回り」と「時計回り」の応答相違要因 
制震ダンパー9,000kN 適用時の制震ダンパーの最大応答変位は，「反時計回り入力」が「時計回り入
力」より大きい傾向にある．これは，制震ダンパーは図‐4.2.1 (b)のように斜め 45 度に取り付けら
れていることにより，構造骨組みとしては図-4.4.22のような挙動となるためである．  
すなわち，「反時計回り入力」では上部構造が時計回りに加振されるので，制震ダンパーが橋軸方向
に近づくように回転変位するが，桁の軸剛性が高いことにより変形しにくいため，制震ダンパーに作
用する力に関わる応答モードの有効質量が結果的に大きくなり，大きな抵抗力を受けることになる．
これに対し，「時計回り入力」では上部構造が反時計回りに加振されるので，制震ダンパーが橋軸直角
方向に近づくように回転変位するが，桁の橋軸直角方向の曲げ剛性が低いことにより桁の曲げ変形が
生じるため，制震ダンパーの作用力に関連した有効質量が小さくなり，抵抗力は小さくなる．この結
果，「反時計回り入力」では制震ダンパーの応答移動量が大きくなり，「時計回り入力」では逆に小さ
くなる．これは，制震ダンパーが部材軸方向にのみ機能することが主要因であり，構造の線形や配置，
振動形の非対称性とも相まって，入力の位相差により生じる回転方向により地震応答に顕著な相違が
生じることになった． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.4.21 0kN 制震ダンパー両端の変位(P10) 
(a)「反時計回り」            (b)「時計回り」 
図-4.4.22 制震ダンパー取付け位置の主たる動き 
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4.5 まとめ 
 
 免制震すべりシステムのような変位しやすい橋では，地震波を２方向に同時入力し，実挙動に近い
平面的な挙動を把握することが重要である．しかし，本システムで用いている制震ダンパーは設置方
向にのみ機能するため，２方向同時入力による応答は以下のような影響を受ける． 
① 制震ダンパーは部材軸方向にのみ機能し，回転変位に対しては剛体変位するので作用力は生じな
い．したがって，地震波の入力加速度の方向によって応答が異なることがある． 
②  制震ダンパーの設置方向を橋軸方向に対して角度を持たせると，入力加速度の方向性が大きい場
合には応答の相違が大きくなる．これは，制震ダンパーは橋軸方向に変位しようとすると制震ダン
パーの移動方向に上部構造の有効質量が大きくなるためであり，橋軸方向から離れる方向に移動す
る場合には上部構造の有効質量が小さくなるためである． 
③ 相補直交成分波を用いた２方向同時入力による耐震性の評価では，地震波の回転特性の影響を緩
和するため，「反時計方向入力」と「時計方向入力」の応答を平均で評価することが考えられる． 
④ 免震支承のような機能に方向性がないデバイスを用いる橋では，相補直交成分波を用いた応答は
地震波の入力方向に対する依存性は小さく，入力方向を変えることなく耐震性を評価することが可
能であると思われる． 
 
4.6  あとがき 
 
 構造物の耐震性の評価において，地震波を１方向に入力するだけでは適切な挙動を得られないこと
がある．このような場合には，地震波を２方向同時入力して耐震性を評価することが考えられる．従
来，線形や構造が複雑な橋では様々な方向に地震波を入力して評価しているが，２方向同時入力する
ことにより入力方向に依存しないのであれば，合理的な手法となりうる．本論文では入力加速度の方
向性が極めて小さい相補直交成分波を用いた２方向同時入力を行ない，機能に方向性のないデバイス
のみを用いる場合にはその利便性を確認できたが，機能に方向性のあるデバイスを用いる場合には地
震波の方向性の影響を受けやすいことを確認した．したがって，少なからず入力加速度の方向性によ
り応答が影響するため，入力方向を変える必要がある．今後，制震ダンパー等のような入力地震波の
方向性の影響を受けやすい耐震照査では，平面的な入力方向を変える必要のない利便性のある照査手
法が望まれる．その手法として相補直交成分波を用いた 2 方向同時入力による照査方法が有益である
ことを確認した． 
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第５章 デバイスの設置方針の検討 
 
5.1 まえがき 
 
免制震すべりシステム(ICSS)における構造的および経済的に有利な構造系の設定を行うために，P 
９と P10に設置した制震ダンパーの平面設置角度と抵抗力，設置位置(片側と両面)および免震支承・
すべり支承・変位制限構造さらに全体系の落橋防止システムについて検討を行った． 
 
5.2 入力地震動 
 
 3.4 入力地震波に示すレベル２地震動(タイプⅠ，タイプⅡ)で，１方向入力（全体系 X 方向，P6
橋脚直角方向）12 波形(表-3.5.3)，２方向同時入力(標準波形の組み合わせで表裏)16 波形(表-3.5.3)，
計 28 波形について検討した． 
なお，１方向入力時は各波形とも符号を入れ替えて正方向と負方向に入力し，応答値の絶対値が大
きい方の値を用いた３波形平均値(図-3.5.2, 図-3.5.3 に示す１～３の 3 波形の入力地震動に対する
最大応答値の平均)で評価し，2方向入力時は地震波Ⅱ-Ⅲ-２およびⅡ-Ⅲ-３の組合せを 2通りとして
入力方向の設定をそれぞれ 4 通りとする合計 8 通り（以下，8 波形と呼称する）の最大応答値を８波
形(図-3.5.4)平均して評価した．また，固有振動解析手法は“3.6.1 固有振動解析”と同じであり，
制震ダンパー・すべり支承の履歴を考慮していない． 
 
5.3 制震ダンパーの平面設置角度と抵抗力の検討 
 
 制震ダンパーの平面設置角度として，図‐5.3.1に示す２ケースの設置を検討した．取付け角度 45
度は第３章 3.2の検討結果から，１方向入力では 9,000KN の抵抗力で制震ダンパーの取付け角度 45 度
の許容変位量 471mm を満足したが，次に取付け角度 0度 (橋軸方向)と比較しそれらの有意性について
検討した． 
 
5.3.1 設置角度 0度とダンパー抵抗力 
 図‐5.3.2，図‐5.3.3に一例としてタイプⅡ・2方向同時入力ケース 5(X:+Ⅱ-Ⅲ-3，Y:+ Ⅱ-Ⅲ-2)
の P9橋脚(P8側)制震ダンパーの相対変位と作用力の応答を示すが，取付け角度 0度の場合制震ダンパ
ーの軸方向許容変位量464mmを満足するためには制震ダンパーの抵抗力は12,000KN必要であることを
確認した． 
表-5.3.1および図‐5.3.4から設置角度 0度の場合は，各ケース共に制震ダンパーの応答変位と免震
支承のひずみは同方向であるためほとんど同じであると同時に制震ダンパーの抵抗力が大きくなると
免震支承ひずみはそれに比例して小さくなることが確認できた．ここでは，主たる耐震性能部材であ
る免震支承や制震ダンパーに着目する．図‐5.3.4に 2方向同時入力タイプⅡ・ケース 1における制 
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図‐5.3.1 制震ダンパー取付け角度と解析モデル 
（案 2）設置角度 45° 
設置角度 0°の解析モデル 
桁中心線 
制震ダンパー 
側面図 
（案 1）設置角度 0° 
P9橋軸 直角方向 P10橋軸 直角方向 P9橋軸 直角方向 合成 P10橋軸 直角方向 合成
3000 0.18 0.10 0.17 0.10 185% 160% 237% 174% 178% 243%
6000 0.20 0.10 0.20 0.10 152% 163% 216% 140% 176% 221%
9000 0.24 0.10 0.24 0.09 125% 163% 200% 115% 174% 204%
12000 0.28 0.10 0.26 0.09 100% 165% 187% 88% 172% 189%
15000 0.30 0.10 0.28 0.09 82% 166% 177% 72% 171% 177%
制震ダンパー
抵抗力（ｋN)
P9 P10 P9 P10
橋脚基部の曲率照査
（φmax/φa）
LRB支承ひずみ照査
（δmax/総ゴム厚）
LRB支承ひずみ照査
（δmax/総ゴム厚）
P9 P10
P9-P8側 P10側 P9側 P10-P11側 P8側 P10側 P9側 P11側 P8側 P10側 P9側 P11側 P9-P8側
P10-P11
側
(mm) (mm) (mm) (mm) (kine) (kine) (kine) (kine) (kN) (kN) (kN) (kN) (kN・m) (kN・m)
608 599 561 565 191 187 185 188 1715 1712 1710 1713 5080 4650
502 491 453 457 172 173 171 174 3395 3396 3392 3398 8170 7270
415 404 371 375 170 166 165 168 5085 5075 5070 5080 9970 8700
333 321 283 287 152 148 134 137 6704 6689 6621 6635 11000 9380
263 270 237 234 137 137 121 120 8297 8297 8192 8187 11500 9350
制震ダンパ-エネル
ギー
P9 P10
制震ダンパー速度 制震ダンパ-作用力
P9 P10 P9 P10
制震ダンパー変位照査
     (設置角度０度：464mm
　　　　　　　 　45度：471mm)
表-5.3.1 制震ダンパー抵抗力の違いによる橋脚基部・各デバイスへの影響 
(入力地震波：2方向同時タイプⅡ，ケース１の場合) 
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図‐5.3.6  P9・P10 橋脚制震ダンパー作用力－相対変位関係(2 方向同時タイプⅡケース 1) 
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図‐5.3.5 制震ダンパー抵抗力と P9・P10 橋脚の応答(2 方向同時タイプⅡケース) 
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図‐5.3.2 ダンパー抵抗力 6,000KN 
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図‐5.3.3 ダンパー抵抗力 12,000KN 
図‐5.3.4 取付け角度 0°でのダンパー抵抗力と各デバイスの応答比較とダンパー吸収エネルギー
(入力地震波：2方向同時タイプⅡ，ケース 1の場合) 
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震ダンパー抵抗力 3,000～15,000KN のダンパー吸収エネルギーを示している．制震ダンパーの抵抗力
を大きくしていくと，吸収エネルギーの増加は徐々に小さくなり，15,000kN 程度でほぼ最大値となっ
ている．制震ダンパーの抵抗力をこれ以上大きくすると，応答変位が小さくなることで吸収エネルギ
ーは逆に徐々に低減するので，16,000kN までをパラメトリックに解析した．また，橋脚の応答は図‐
5.3.5に示すように P9橋脚基部の橋軸応答回転角が降伏回転角比(φy /φa＝0.30)に近くなっているの
で，制震ダンパーの抵抗力をこれ以上大きくすると，橋脚の塑性化が促進されることになる． 
さらに，図‐5.3.6 から制震ダンパーの履歴は，抵抗力を大きくすると応答作用力が大きくなると
ともに応答変位が小さくなる挙動を呈し，設置位置と同様に P9と P10の応答変位・作用力はほぼ逆対
称となることが確認できた． 
 
5.3.2  設置角度 45 度とダンパー抵抗力の検討 
 5.4において図‐5.4.8に示すように２方向同入力タイプⅡケース６，７においてダンパー抵抗力を
9,000KN にしても最大応答変位はダンパーの設置角度 45 度の許容変位量 471mm を超過している．しか
し，この応答は一組の地震波の組合せによる応答であるため，その地震波の特性の影響がそのまま発
現する．そこで，ここでの耐震評価は，地震波の組合せ方や入力方向による地震波の影響の相違を異
なる地震波に準じた扱いとして，合計８通りの応答を平均して評価することとした．もともと，道路
橋示方書の標準地震波のみの組合せによる 2方向同時入力による耐震評価では，１方向入力による応
答より大きくなる(4.6 まとめ①)ことが想定されるため，このような８波形平均を採用することとし
た． 
 表‐5.3.2 にダンパー抵抗力 6,000KN と 9,000KN における２方向同時タイプⅠの入力に対する応答
とタイプⅠとタイプⅡの８波平均応答値を示す．また，2 方向同時入力タイプ別の応答値の比較を図
‐5.3.7に示す． 
 表‐5.3.2 から橋脚基部曲率の応答値は各タイプ 8 ケースとも小さい値であり耐震性能上問題ない
応答値である．また，免震支承のせん断ひずみも橋軸・直角については許容値以下で問題になる応答
値である．ただし，合成ひずみの８波平均で 250%を若干超過している． 
制震ダンパーの変位量については，タイプⅠで 6,000KN の場合に応答変位量の８波平均でも 471mm
の許容値を超過するだけでなく 6 ケースにおいて超過している．ただし，制震ダンパーの抵抗力を
9,000KN とすると，タイプⅠ・タイプⅡそれぞれ 8 波平均で評価することにより許容値を満足してい
る． 
 さらに，図‐5.3.7 から橋脚基部の応答曲率は制震ダンパー抵抗力に比例して大きくなり，免震支
承のせん断ひずみは若干小さくなる傾向にある．これは，制震ダンパーの抵抗力が大きくなると橋脚
に作用する慣性力が大きくなるためであり，免震支承では制震ダンパーが負担する慣性力が大きくな
ると免震支承が負担する慣性力が小さくなるためである．  
 
5.3.3 まとめ 
 5.3.1，5.3.2より経済性や耐震性の確保の観点から設置角度を 45°，制震ダンパー抵抗力 9,000KN 
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図‐5.3.7 ダンパー抵抗力 9000KN と 6000KN 時の２方向同時タイプⅡにおける応答値の比較 
P8側 P10側 P9側 P11側 P8側 P10側 P9側 P11側 P8側 P10側 P9側 P11側
橋軸 直角 橋軸 直角 橋軸 直角 合成 橋軸 直角 合成 (mm) (mm) (mm) (mm) (kine) (kine) (kine) (kine) (kN) (kN) (kN) (kN)
タイプⅠ + Ⅰ-Ⅲ-1 + Ⅰ-Ⅲ-2 6000 0.298 0.175 0.302 0.177 259% 135% 277% 255% 155% 276% 509 509 497 501 109 110 122 122 3244 3245 3281 3280
タイプⅠ + Ⅰ-Ⅲ-1 - Ⅰ-Ⅲ-2 6000 0.287 0.206 0.284 0.224 252% 139% 273% 248% 147% 257% 520 517 558 563 124 126 141 138 3286 3290 3327 3321
タイプⅠ - Ⅰ-Ⅲ-1 + Ⅰ-Ⅲ-2 6000 0.286 0.208 0.283 0.222 253% 142% 269% 248% 148% 257% 519 517 561 566 123 125 140 138 3283 3287 3326 3321
タイプⅠ - Ⅰ-Ⅲ-1 - Ⅰ-Ⅲ-2 6000 0.301 0.174 0.303 0.178 262% 135% 277% 258% 156% 277% 518 518 498 502 110 110 125 125 3246 3247 3288 3288
タイプⅠ + Ⅰ-Ⅲ-2 + Ⅰ-Ⅲ-1 6000 0.264 0.195 0.274 0.188 197% 150% 239% 184% 157% 239% 317 317 349 351 113 113 114 114 3255 3254 3257 3257
タイプⅠ + Ⅰ-Ⅲ-2 - Ⅰ-Ⅲ-1 6000 0.265 0.187 0.272 0.197 233% 132% 241% 225% 117% 238% 532 530 522 528 117 117 146 145 3266 3266 3340 3338
タイプⅠ - Ⅰ-Ⅲ-2 + Ⅰ-Ⅲ-1 6000 0.264 0.184 0.270 0.194 229% 135% 237% 225% 118% 238% 533 531 513 520 119 118 146 145 3271 3270 3339 3336
タイプⅠ - Ⅰ-Ⅲ-2 - Ⅰ-Ⅲ-1 6000 0.257 0.197 0.276 0.187 199% 147% 243% 187% 162% 244% 314 314 353 356 114 114 112 112 3258 3257 3253 3253
6000 0.278 0.191 0.283 0.196 235% 139% 257% 229% 145% 253% 470 469 481 486 116 117 131 130 3264 3264 3301 3299
9000 0.296 0.220 0.303 0.230 219% 160% 256% 207% 160% 246% 355 352 370 376 104 105 120 120 4843 4843 4909 4909
6000/9000 0.94 0.87 0.93 0.85 1.07 0.87 1.00 1.11 0.90 1.03 1.32 1.33 1.30 1.29 1.11 1.11 1.09 1.08 0.67 0.67 0.67 0.67
タイプⅡ + Ⅱ-Ⅲ-2 + Ⅱ-Ⅲ-3 6000 0.169 0.127 0.139 0.145 193% 185% 256% 179% 190% 246% 231 235 277 279 138 140 123 125 3320 3326 3284 3288
タイプⅡ + Ⅱ-Ⅲ-2 - Ⅱ-Ⅲ-3 6000 0.202 0.192 0.213 0.158 192% 125% 208% 201% 166% 241% 640 635 771 779 159 157 162 162 3368 3365 3375 3374
タイプⅡ - Ⅱ-Ⅲ-2 + Ⅱ-Ⅲ-3 6000 0.203 0.192 0.212 0.158 190% 126% 208% 201% 166% 241% 641 636 771 779 160 159 164 163 3370 3367 3378 3377
タイプⅡ - Ⅱ-Ⅲ-2 - Ⅱ-Ⅲ-3 6000 0.164 0.127 0.139 0.143 192% 185% 256% 181% 187% 246% 232 236 272 274 133 135 121 123 3307 3314 3277 3282
タイプⅡ + Ⅱ-Ⅲ-3 + Ⅱ-Ⅲ-2 6000 0.188 0.115 0.132 0.143 246% 229% 335% 238% 221% 324% 139 144 320 317 42 45 82 80 2949 2970 3154 3144
タイプⅡ + Ⅱ-Ⅲ-3 - Ⅱ-Ⅲ-2 6000 0.157 0.167 0.160 0.199 242% 90% 244% 242% 110% 253% 677 672 744 753 154 152 202 205 3358 3353 3449 3455
タイプⅡ - Ⅱ-Ⅲ-3 + Ⅱ-Ⅲ-2 6000 0.156 0.168 0.161 0.199 244% 90% 246% 240% 111% 252% 675 670 747 756 154 153 201 205 3358 3354 3448 3454
タイプⅡ - Ⅱ-Ⅲ-3 - Ⅱ-Ⅲ-2 6000 0.187 0.113 0.128 0.146 246% 228% 335% 242% 225% 330% 138 143 323 321 42 45 81 78 2950 2971 3148 3138
6000 0.178 0.150 0.161 0.161 218% 157% 261% 215% 172% 267% 421 421 528 532 123 123 142 143 3247 3252 3314 3314
9000 0.193 0.171 0.181 0.176 218% 153% 259% 214% 162% 258% 358 358 437 442 111 113 130 131 4787 4799 4923 4926
6000/9000 0.93 0.88 0.89 0.91 1.00 1.03 1.01 1.01 1.06 1.04 1.18 1.18 1.21 1.20 1.10 1.09 1.09 1.09 0.68 0.68 0.67 0.67
ダンパー
抵抗力
橋脚基部の曲率照査
（φmax/φa）
LRB支承ひずみ照査
（δmax/総ゴム厚）
LRB支承ひずみ照査
（δmax/総ゴム厚）
制震ダンパー変位照査
     (設置角度０度：464mm
　　　　　　　 　45度：471mm)
制震ダンパー速度 制震ダンパ-作用力
入力地震動
組み合わせ
入力波形
X Y
P9 P10 P9
8波形平均
8波形平均
P10P10 P9 P10 P9 P10 P9
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
を対象橋に適用することとする． 
 
表‐5.3.2 ダンパー抵抗力 9000KN と 6000KN 時の２方向同時における応答値と８波平均値 
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図‐5.4.3 P9 橋脚両側取付け側面図
図‐5.4.1 制震ダンパー片側・両側設置 
図‐5.4.2 制震ダンパー両側設置モデル 
5.4 制震ダンパーの片側・両側取り付けに関する検討 
 
制震ダンパーは耐荷力の大きい中央部の P9および P10 の２橋脚に設置することとし，地震時の応答
を制御すると共に，比較的小さい交通振動等に対してトリガー機能による振動の抑制を図った．設置
は図‐5.4.1に示すように，P9橋脚の P8側および P10橋脚の P11側の各片側に制震ダンパーを取付け
た片側設置の場合と，P9 および P10 橋脚の両側に制震ダンパーを設置する両側設置に対して，応答の
差異を確認した．制震ダンパーの具体な設置は，図－5.4.3に示す． 
 
5.4.1 解析モデルと特性値 
 解析モデルは，図-5.4.2に示す両側取り付けモデル以外は“3.3 解析モデル”と同じである．制
震ダンパー抵抗力は橋脚一基当たり 9000KN，制震ダンパー平面取付け角度は 45 度，基礎・地盤の減
衰定数は 10%とした． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
桁中心線 
仮想材
仮想材 
45°
制震ダンパー 
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図-5.4.4 各入力地震波に対する P9橋脚基部の片側・両側応答値の比較 
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5.4.2 橋脚基部，支承デバイス(免震支承・制震ダンパー・すべり支承)及び上部工の応答結果と考察 
(1) 応答結果 
両側および片側設置における 1方向入力による３波形平均・２方向入力による 8波形平均応答値を表
-5.4.1に示す．片側取付けと両側取付けの応答比較について，P9・P10橋脚の橋脚基部の最大応答曲 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
P8側 P10側 P9側 P11側
橋軸 直角 橋軸 直角 橋軸 直角 合成 橋軸 直角 合成 (mm) (mm) (mm) (mm)
0.293 0.107 0.300 0.079 207% 117% 238% 194% 109% 222% 250 250 253 256
0.289 0.104 0.304 0.076 209% 122% - 194% 104% - 244 - - 258
0.077 0.219 0.109 0.218 13% 69% 69% 13% 83% 83% 151 148 193 196
0.079 0.222 0.098 0.202 13% 72% - 13% 84% - 155 - - 195
0.296 0.220 0.303 0.230 219% 160% 256% 207% 160% 246% 355 352 370 376
0.300 0.222 0.311 0.230 220% 167% - 209% 161% - 364 - - 381
0.195 0.086 0.192 0.049 188% 108% 197% 177% 91% 187% 309 307 278 282
0.194 0.081 0.190 0.047 186% 108% - 174% 94% - 309 - - 285
0.053 0.191 0.082 0.186 17% 94% 94% 17% 129% 129% 207 207 302 308
0.053 0.191 0.083 0.185 15% 93% - 17% 130% - 202 - - 307
0.193 0.171 0.181 0.176 218% 153% 259% 214% 162% 258% 358 358 437 442
0.192 0.171 0.183 0.177 217% 156% - 213% 164% - 355 - - 446
総ゴム厚：325mm
8波形平均（片側取付け）
タイプⅠ
2方向
同時 8波形平均（片側取付け）
3波形平均（片側取付け）
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１方向
（橋軸）
3波形平均（両側取付け）
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１方向
（直角）
3波形平均（片側取付け）
タイプⅠ
１方向
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橋軸方向 直角方向
入力波形
橋脚基部の曲率照査
（φmax/φa）
LRB支承ひずみ照査
（δmax/総ゴム厚）
LRB支承ひずみ照査
（δmax/総ゴム厚）
制震ダンパー変位照査
     (設置角度０度：464mm
　　　　　　　 　45度：471mm)
P9 P10P9 P10 P9 P10
表-5.4.1 両側・片側３波形平均・8波形平均応答値 
橋軸 直角
図-5.4.5 各入力地震波に対する P10 橋脚基部の片側・両側応答値の比較 
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図-5.4.6 各入力地震波に対する P9橋脚免震支承の片側・両側応答値の比較 
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図-5.4.8 各入力地震波に対する P9, P10 橋脚制震ダンパーの片側・両側応答値の比較
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率比(φmax／φa，橋軸と直角方向)，免震支承応答最大せん断ひずみ(γmax，橋軸と直角方向）およ
び制震ダンパー最大変位をそれぞれ図-5.4.4・図-5.4.5，図-5.4.6・図-5.4.7 および図-5.4.8・ 
図-5.4.9に示す．ここで，各図の横軸を片側取付け，縦軸を両側取付けとした． 
また，入力地震波のレベル 2各タイプ 1方向・2方向同時別の制震ダンパーの最大応答変位を図‐
5.4.10に，レベル２における 2方向同時入力(Ｘ：＋Ⅱ-Ⅲ-2,Ｙ：-Ⅱ-Ⅲ-3，表‐3.5.4におけるタイ 
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図-5.4.10 入力地震各タイプによる P9・P10 橋脚制震ダンパーの片側・両側最大応答変位の比較
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図-5.4.11 2 方向同時入力(タイプⅡケース２)時の各ダンパー桁取付け部のオービット 
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図-5.4.12 2 方向同時入力(タイプⅡケース２)時のすべり支承最大変位 
(a) P9 橋脚片側設置 (b) P9 橋脚両側設置 
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図-5.4.14 2方向同時入力(タイプⅡケース6)時の上部構造の鉛直曲げモーメント 
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図-5.4.13 2方向同時入力(タイプⅡケース２)時のすべり支承最大速度 
-4.0
-2.0
0.0
2.0
4.0
0 5 10 15 20
橋軸方向
直角方向
-4.0
-2.0
0.0
2.0
4.0
0 5 10 15 20
橋軸方向
直角方向
速度(ｍ/s) 速度(ｍ/s)
(a) P9 橋脚片側設置              (b) P9 橋脚両側設置 
片側 両側 
橋脚番号 
 86 
 
プⅡケース２)時の制震ダンパーの桁取付け部のオービット，すべり支承最大変位および最大速度を図
‐5.4.11，図‐5.4.12および図‐5.4.13に示す． 
さらに，レベル２における 2方向同時入力(表‐3.5.4におけるケース６）時の A橋全体および P8
～P11間の上部工応答鉛直曲げモーメントを図‐5.6.14に示す． 
(2）考察 
それぞれの波形に対する結果を比較すると，図‐5.4.4，図‐5.4.5から橋脚基部の応答曲率で最大
45%の差があるが，平均φmax／φa の値が 0.2 近辺と小さい値であるため，その作用モーメントの絶
対値の差異小さく弾性範囲内にある． 
また，図‐5.4.6，図‐5.4.7，図‐5.4.8，図‐5.4.9 から免震支承の応答最大せん断ひずみで 11%，
制震ダンパー最大変位で 63%（片側取付けの値が極端に小さい）の差があるが，表-5.4.1 に示すよう
にタイプⅠ・タイプⅡ地震や 1 方向・２方向同時入力に関わらず，３波形或いは８波形平均値で評価
すると片側・両側取付けの大きな差異は見られなかった． 
 さらに，図‐5.4.10 からも制震ダンパー応答最大変位の絶対値が小さい場合を除いて制震ダンパーの応
答傾向にも差異が小さく，さらに図‐5.4.11 のオービットも片側・両側共に同等である(他の入力地震波
による応答オービットも同様)ことから有意な差異は見いだせなかった．ただし，図‐5.4.9に示した
ように道示標準波の 2 方向同時入力タイプⅡのケース６，７の場合に，片側両側取付けとも制震ダン
パーの許容変位量 464mm を超えている．したがって，2 方向同時入力により橋の耐震性を評価する場
合には，その評価方法について検討しておく必要がある． 
また，図－5.4.11 での 2 方向同時入力時の片側と両側のオービットはよく似た傾向を示しており，
片側・両側取付けの大きな差異は見られなかった． 
 図-5.4.12，図-5.4.13から中間橋脚のすべり支承の最大応答変位・速度も片側・両側の有意な差異
がないことを確認した．ここで，両側取付けの場合のすべり支承の直角方向最大応答変位と速度を図
-5.4.15，図-5.4.16 に示すが，タイプⅠ地震動の２方向同時入力時に最大応答変位が 2ｍ以上生じ，
８波形平均では，変位は 2m，速度は 260kine 程度生じることから，変位制限構造装置と緩衝材の設置
が必要である．これについては，5.7で説明を加える． 
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 なお，図-5.4.14より 2方向同時入力(タイプⅡケース 6)時の上部構造に生じる鉛直方向曲げモーメ
ントは両側に設置した方が約 15％程度小さくなることを確認した．これは片側取付けの場合，下段の
制震ダンパーにより上部構造に作用する曲げが大きくなることの影響と思われる．すなわち，制震ダ
ンパーの取付け高さ（骨組上の）関係から，ダンパー抵抗力の合力作用位置の違いから曲げモーメン
トの相違が生じたものと考えられる． 
 
5.4.4 まとめ 
 片側設置と両側設置による橋脚基部・免震支承・制震ダンパーの応答に関する有意な差異は見られ
なかったが，上部工の地震時鉛直方向曲げモーメントが小さくなる両側取付けを基本として今後の検
討を進めることとした． 
 また，今回の検討で道示標準波による 2 方向同時入力の評価方法やタイプⅠの 2 方向同時入力によ
る中間橋脚の橋軸直角方向の応答変位は，１方向入力に比べて大きくなることが明らかとなった． 
 
 
5.5 P９・P10 橋脚の免震支承・すべり支承構造の検討  
 
P9・P10橋脚の免震支承・すべり支承構造として，図‐5.5.1に示す機能分離構造と機能一体構造を
対象に，経済性と応答の相違について評価した． 
 
5.5.1 機能分離と機能一体構造の経済比較 
 機能分離構造を用いれば，鉛直支持機構・回転追随機能・水平抵抗機能が分離するため剛性の調整
が容易であることや復元力の大きさを比較的自由に決定できる．したがって，検討段階では設計の自
由度を優先して□1,600(橋軸直角)×2,600(橋軸)×25mm-3層の鉛プラグ入り積層ゴム支承を１基と□
3,670(橋軸直角)×2,200mm のすべり支承２基の設定としていた．しかし，この程度の免震支承の形状
であれば，機能一体構造としても回転機能の照査を満足させることができ，機能一体構造で設定する
と□1,600×1,600×39mm-8 層を 2基となる． 
経済性から見れば，すべり支承がなくなる効果(－３３%)が免震支承の増加コスト(＋１３%)を上回
り，支承部全体コストで 20%低減するほか，かつ図‐5.5.2 に示すように水平剛性は 13%大きくなる． 
 以上の結果を表‐5.5.1にまとめている． 
 
 
 
 
 
 
 図‐5.5.1 免震・すべり支承の機能分離構造と機能一体構造 
免震支承 すべり支承 すべり支承 
(ゴム体 2個使用) 
免震ダンパー 
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機能分離 機能一体 
せん断ひずみ 175%時の等価剛性 7808KN/m せん断ひずみ 175%時の等価剛性 10019KN/m 
図‐5.5.2 機能分離と機能一体における免震支承の剛性特性 
機能分離構造 機能一体構造
支承構造 すべり支承＋免震支承ダンパー 免震支承
すべり支承 免震ダンパー 免震支承
（ゴム体２個使用）
機能分離構造は、鉛直支持機能，回転追随機能，水平 鉛直支持機能，回転追随機能，水平抵抗機能が一体と
抵抗機能が分離するため、剛性の調整が容易である． なるため、剛性の調整が困難．
本橋は、当初、免震支承の水平剛性を大きくする必要 ただし、回転照査で決定されない場合は、機能一体構造
が考えられたため、機能分離構造としていた． が一番シンプルな構造となる．
免震支承の 上揚力に対するゴム引張応力度 上揚力に対するゴム引張応力度
形状決定根拠
　　上揚力＝0.3･∑Rd　　ここで、∑Rd＝RdG1＋RdG2 　　上揚力＝0.3･Rdmax
P9 P10 P9 P10
G1 G2 G1 G2 G1 G2 G1 G2
Rd (kN) 1060000% 1410000% 1470000% 1010000% Rd (kN) 1060000% 1410000% 1470000% 1010000%
∑Rd (kN) 2470000% 2480000% 採用値 1410000% 1470000%
ゴム体１個あたりの死荷重反力は、平均値となるので、 ゴム体平面サイズは、機能一体構造のほうが大きくなる．
ゴム体サイズが小さく済む．
ゴム体緒元 平面寸法 平面寸法
（機能分離構造に 　　橋軸方向 1600 ㎜ 　　橋軸方向 1600 ㎜
ついては、ゴム体 　　橋軸直角方向 1300 ㎜ 　橋軸直角方向 1600 ㎜
１個あたりの特性 ゴム厚 ゴム厚
を示す） 　　ゴム１層厚  25 ㎜ 　ゴム１層厚 39 ㎜
　　層数  13 層 　層数  8 層
　　ゴム総厚 325 ㎜ 　ゴム総厚 312 ㎜
鉛プラグ 鉛プラグ
　　直径 215 ㎜ （5本） 　直径 245 ㎜ （5本）
せん断ひずみ175％時の特性値 せん断ひずみ175％時の特性値
せん断ひずみ175％時の等価剛性　7808 kN/m せん断ひずみ175％時の等価剛性　10019 kN/m
ゴム体サイズの拡大により、剛性が28％程度大きくなる．
回転照査でゴム総厚が決定されなかった．
コスト比較 100% 80%
総合評価 △ ○
表‐5.5.1 機能分離と機能一体構造の経済比較のまとめ 
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5.5.2 機能分離と機能一体の応答特性 
 機能分離と機能一体での橋脚基部の応答回転角を図－5.5.3のように比較した．この結果，機能分
離と機能一体との応答に大きな差異は見られないが，機能一体構造の方が僅かながら大きいようであ
る．これは，機能分離構造ではすべり支承による摩擦減衰が付加されていることがあげられる． 
 
 
5.6 制震ダンパーの破壊を考慮した動的解析 
 
5.6.1 入力地震動の検討   
 「免制震すべりシステム」のフェールセーフとしての機能を確認するため，制震ダンパーが破壊し
た場合を想定した解析を行い，各部材の応答の増幅度について確認した． 
タイプⅠおよびタイプⅡ地震動の 2 方向同時入力による状態で，制震ダンパーの応答が許容値を超
えているケースを抽出し，破壊しない場合と比較した． 
制震ダンパーの破壊に至る耐力は，50kine 時の抵抗力の 1.2 倍とした． 
 
5.6.2 解析結果および考察  
 入力地震動は表‐3.5.4 で用いた 2 方向同時入力時の波形の組み合わせと同一とし，その照査結果
を表‐5.6.1に示す． 
1)免震支承 
 タイプⅠ地震動を入力した場合には，破壊を無視した状態でも免震支承のせん断ひずみが 250％に
達していたことから，制震ダンパー破壊時には最大で 500%に達した．免震支承も破断する可能性があ
る． 
 タイプⅡ地震動を入力した場合には，免震支承のせん断ひずみが許容ひずみに対して余裕があった
ことから最大で 300%に留まっており支承自体は破断ひずみ以下であった． 
2)RC 橋脚 
図－5.5.3 機能分離と機能一体構造の橋脚基部の応答 
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 タイプ 1およびタイプ 2地震動ともに制震ダンパーの減衰効果がなくなり，許容曲率だけでなく， 
終局曲率も超える変形が生じ，橋脚自体が倒壊に至る可能性がある． 
3)上部構造 
 各支承位置での桁と橋脚間の相対変位，相対速度を図-5.6.1，図-5.6.2に示すが，タイプⅠでは橋
台と P9，P10 橋脚を除き変位制限構造に接触している．タイプⅡでもほぼ同様の傾向にある．相対速
度は最大 600kine に達しており，支承部についても機能しない可能性がある． 
 
5.6.3 まとめ 
 制震ダンパーが破壊に至ると，「免制震すべりシステム」は機能しなくなる可能性があり，落橋の可
能性が生じるため 5.8で落橋防止システムについて検討を行った． 
橋軸方向 直角方向 橋軸方向 直角方向 橋軸方向 直角方向 橋軸方向 直角方向
① 破壊考慮 7.02 7.00 4.55 3.25 468% 297% 551% 363%
② 破壊無視 0.38 0.46 0.20 0.19 250% 170% 236% 162%
18.42 15.07 22.30 16.91 1.87 1.75 2.34 2.23
① 破壊考慮 2.75 6.09 3.67 4.17 260% 300% 284% 260%
② 破壊無視 0.25 0.29 0.24 0.18 197% 108% 205% 143%
11.04 21.22 15.38 23.36 1.32 2.77 1.38 1.82
橋脚基部の曲率照査
（φmax/φa）
LRB支承ひずみ照査
（δmax/総ゴム厚）
LRB支承ひずみ照査
（δmax/総ゴム厚）
P9 P10 P9 P10
タイプ２
(T2-2方向-2)
すべり支承
摩擦係数
①/②
入力地震動
タイプ１
(T1-2方向-3)
①/②
表‐5.6.1 制震ダンパーの破壊を考慮したときの橋脚基部および免震支承の照査 
図-5.6.1 タイプⅠ地震動入力時の支承変位と相対速度 
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図-5.6.2 タイプⅡ地震動入力時の支承変位と相対速度 
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５.７ 変位制限構造の検討 
 
5.7.1 まえがき 
 変位制限構造に対するモデル化において，緩衝ゴムを考慮しない場合（ステップ１）と緩衝ゴムを
考慮した場合（ステップ 2）によるモデル化の違いにより，構造全体に及ぼす影響について比較した
結果を示す．本検討は，レベル 2 タイプⅠ地震動を用いて１方向入力した場合に，50sec 以降の入力
地震動の特異性によって，変位制限構造の遊間量以上の相対変位が生じる(第３章 3.7)ことから，桁
－橋脚間の衝突を考慮した解析を行い，橋脚等に及ぼす影響について検討した結果をまとめたもので
ある． 
 
5.7.2 解析条件 
 変位制限構造以外のモデル化については第３章で用いたモデルと同様である．変位制限構造のモデ
ル化における構成式は図-5.7.1に示すとおりとした．なお，緩衝ゴムの厚さは 5cm である．緩衝ゴム
の圧縮時バネ剛性は既往の実験により得られたデータより設定している．圧縮変形量が 3cm を超える
場合は，緩衝バネを考慮しない場合に設定していたバネ値（108 kN/m）を用いた． 
 入力地震動は，タイプⅠ，Ⅱ地震動を１方向入力した場合で，入力方向角度 θは図-5.7.2に示す 0，
30，45，60，90，120，135，150 度（30 度ピッチ＋ダンパー設置角度 45 度とその直角方向）である． 
 
 
図 5.3.1.1 変位制限構造のモデル化 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
0
500,000
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図-5.7.1 変位制限構造のモデル化 
図-5.7.2 入力地震動の入力方向 
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θ 
 92 
 
5.7.3 変位制限構造部の応答特性 
 入力方向別に P1～P17 間の変位制限構造の相対変位の最大値を抽出した解析応答値を表-5.7.1に示
す．変位制限構造を考慮しない場合(a)のタイプⅠ地震動に対する入力方向ごとの 3 波形平均値は 45
度から 135 度の範囲で遊間量 1.55ｍを超過するが，変位制限構造を考慮しそれに緩衝ゴムを設置した
場合(b)の 3 波形平均値では，60，90，120 度の 3方向で遊間量 1.55ｍに至ることがわかる．なお，タ
イプⅡ地震動を入力した場合，変位制限構造の相対変位は遊間量以下であるため，緩衝ゴムを考慮し
た解析は行っていない． 
 また，変位制限構造に緩衝ゴムを設置しない場合と設置した場合の各橋脚の変位制限構造の相対変
位を表-5.7.2, 表-5.7.3に示す．これら表中には，橋脚上端部の切欠部(変位制限構造部)の終局荷重
（水平耐力）を示し，変位制限構造への作用力との照査結果も示している．これより P5，P6，P13～
P15 橋脚において作用力が水平耐力を上回っていることがわかる．さらに，図-5.7.3，図-5.7.4 に作
用力が最も大きい P6 橋脚の変位制限構造の相対変位（支承変位），支承速度，作用力の時刻歴応答を
示す．これから作用力が水平耐力を上回るのは 50sec を超える時間帯で瞬時のみであることがわかる． 
 変位制限構造の作用力について緩衝ゴムを設置した場合と設置しない場合と比較して，緩衝ゴムを
設置した橋脚での最大作用力は，どの橋脚においても低減しており，終局荷重に達していないことが
わかる．また，緩衝ゴムを設置した変位制限構造支承部の時刻歴応答(支承変位と支承速度)の基本的
な挙動は緩衝ゴムを考慮しない場合と変化はないが，最大作用力は大きく低減した． 
 図-5.7.5に３波形平均値で許容遊間量 1.55m に達している入力方向 60，90，120 度の 3ケースに対
して各橋脚基部の最大応答曲率と降伏曲率・許容曲率の比(φmax／φy，φmax／φa)を示した．これ
から許容遊間量 1.55ｍを超えて緩衝ゴムに衝突しても橋脚基部が弾性範囲にあることを確認した． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
表-5.7.1 変位制限構造部最大相対変位の比較 
タイプⅠ地震動
入力角度 Ⅰ-Ⅲ-1 Ⅰ-Ⅲ-2 Ⅰ-Ⅲ-3 平均
0 -0.224 -0.299 -0.222 0.248
30 -1.121 1.067 1.045 1.078
45 1.865 1.455 -1.710 1.677
60 2.207 1.662 -2.485 2.118
90 2.685 1.763 -2.914 2.454
120 2.304 1.607 -2.362 2.091
135 1.900 1.354 1.702 1.652
150 1.238 1.032 1.020 1.097
タイプⅡ地震動
入力角度 Ⅱ-Ⅲ-1 Ⅱ-Ⅲ-2 Ⅱ-Ⅲ-3 平均
0 -0.169 -0.294 0.419 0.294
30 0.639 0.658 -0.835 0.711
45 0.805 0.786 -0.934 0.842
60 0.940 0.874 -1.195 1.003
90 1.119 1.036 -1.329 1.161
120 1.147 0.927 -1.236 1.103
135 1.087 0.726 -1.044 0.952
150 0.922 0.638 -0.856 0.805
(a) 変位制限構造を考慮しない場合 
(b) 変位制限構造を考慮した場合 
タイプⅠ地震動
入力角度 Ⅰ-Ⅲ-1 Ⅰ-Ⅲ-2 Ⅰ-Ⅲ-3 平均
0 -0.224 -0.299 -0.222 0.248
30 -1.121 1.067 1.045 1.078
45 1.550 1.455 1.550 1.518
60 1.550 1.550 1.550 1.550
90 1.550 1.550 1.550 1.550
120 1.550 1.550 1.550 1.550
135 1.550 1.354 1.550 1.485
150 1.238 1.032 1.020 1.097 （単位:ｍ） 
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図-5.7.6にタイプⅠ地震動における時刻 0～50sec の支承部の最大応答変位，最大応答速度を示す．
これから，タイプⅠ地震 90 度入力における全計算時間 60sec 間では多くの橋脚で橋軸直角許容遊間量
1.55m に達しているが，共振現象が生じる時間 50sec 以降を除く 0～50sec 間では許容遊間量には達し
ていないことがわかる． 
 
5.7.4 まとめ 
 本検討により得られた知見をまとめると以下のとおりである． 
  ①タイプⅠ地震動を入力した場合，構造特性により桁に対して共振現象が生じる地震入力時間50sec
以降に，許容遊間量 1.55ｍを超える変位が生じる場合がある． 
②この場合，変位制限構造に設置される緩衝ゴムを適切にモデル化する必要がある．モデル化を誤
ると，衝撃力として過度な水平力が変位制限構造に作用し，橋脚が塑性化する可能性があること
を確認した． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
変位制限装置最大作用力(全波形区間、既往の解析結果） (単位：kN)
入力角度
橋脚 Ⅰ-Ⅲ-1 Ⅰ-Ⅲ-2 Ⅰ-Ⅲ-3 平均 Ⅰ-Ⅲ-1 Ⅰ-Ⅲ-2 Ⅰ-Ⅲ-3 平均 Ⅰ-Ⅲ-1 Ⅰ-Ⅲ-2 Ⅰ-Ⅲ-3 平均
A1 - - - - - - - - - - - - - - -
P1 1 0 1 1 1 0 1 1 1 0 0 0 1 15,137 OK
P2 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 15,137 OK
P3 5743 1 4201 3315 8428 1 5979 4803 1 1 1 1 4803 15,137 OK
P4 21010 346 5340 8898 11653 21618 9237 14169 44370 1 2967 15779 15779 15,800 OK
P5 39417 3554 10160 17710 13591 3529 8491 8537 44541 1 3918 16154 17710 16,464 NG
P6 4994 1 4127 3041 24060 1 67536 30533 20391 1 2 6798 30533 16,464 NG
P7 1 1 1 1 2431 1 1 811 1 1 1 1 811 16,464 OK
P8 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 21,441 OK
P9 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 - OK
P10 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 - OK
P11 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 22,736 OK
P12 1 1 1 1 7133 1 1841 2992 2 1 1 1 2992 14,101 OK
P13 4057 1 38283 14114 16644 1452 44029 20709 4823 2 24948 9924 20709 14,101 NG
P14 5499 1 10910 5470 8914 2195 42389 17833 7271 4877 25461 12536 17833 14,101 NG
P15 29539 1 2 9847 6397 1 23488 9962 57981 1 18262 25415 25415 14,101 NG
P16 1 1 1 1 2172 1 2 725 1 1 1 1 725 14,101 OK
P17 1 0 1 1 1 0 1 1 1 0 1 1 1 14,101 OK
A2 - - - - - - - - - - - - - - -
終局荷重 判定60度 90度 120度 最大値
表-5.7.2 緩衝ゴムなしの場合の変位制限構造基部の耐力照査 
変位制限装置最大作用力(全波形区間、ゴムバッファ考慮） (単位：kN)
入力角度
橋脚 Ⅰ-Ⅲ-1 Ⅰ-Ⅲ-2 Ⅰ-Ⅲ-3 平均 Ⅰ-Ⅲ-1 Ⅰ-Ⅲ-2 Ⅰ-Ⅲ-3 平均 Ⅰ-Ⅲ-1 Ⅰ-Ⅲ-2 Ⅰ-Ⅲ-3 平均
A1 - - - - - - - - - - - - - - -
P1 1 0 1 1 1 0 1 1 1 0 0 1 1 15,137 OK
P2 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 15,137 OK
P3 8171 1 5523 4565 11898 1 7137 6345 1 1 1 2116 6345 15,137 OK
P4 17887 4159 7747 9931 18716 4004 12454 11725 11168 1 8202 7631 11725 15,800 OK
P5 22546 6258 8457 12420 14413 5667 9934 10005 8936 1 6130 6314 12420 16,464 OK
P6 10672 1 9490 6721 23981 1 13716 12566 7604 1 4391 6724 12566 16,464 OK
P7 1 1 1 1 7822 1 1 2608 1 1 1 870 2608 16,464 OK
P8 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 21,441 OK
P9 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 - OK
P10 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 - OK
P11 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 22,736 OK
P12 1 1 1 1 5814 1 6357 4057 512 1 1 1524 4057 14,101 OK
P13 2489 1 6758 3083 14879 6632 7499 9670 18656 4353 11194 10893 10893 14,101 OK
P14 6715 1 5946 4221 22011 7455 8966 12811 20212 6757 10995 13260 13260 14,101 OK
P15 5190 1 3141 2777 9752 1 8848 6200 9753 1 7615 5318 6200 14,101 OK
P16 1 1 1 1 3403 1 3605 2336 1 1 1 780 2336 14,101 OK
P17 1 0 1 1 1 0 1 1 1 0 1 1 1 14,101 OK
A2 - - - - - - - - -
終局荷重 判定60度 90度 120度 最大値
表-5.7.3 緩衝ゴム考慮の場合の変位制限構造基部の耐力照査 
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P6 Ⅰ-Ⅲ-3 90度
最大値(m) 最小値(m)
全区間 1.550 -1.551
0～50sec 1.237 -1.063
最大値(m/s) 最小値(m/s)
全区間 2.119 -2.045
0～50sec 1.749 -1.913
最大値(kN) 最小値(kN)
全区間 26032 -67536
0～50sec 1 -1
死荷重 設計荷重 終局荷重
11,717 7,030 16,464
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図-5.7.3 P6 橋脚変位制限構造部支承変位・速度・作用力の時刻歴応答（緩衝ゴムなし）
P6 Ⅰ-Ⅲ-3 90度
最大値(m) 最小値(m)
全区間 1.500 -1.500
0～50sec 1.237 -1.063
最大値(m/s) 最小値(m/s)
全区間 2.079 -2.046
0～50sec 1.749 -1.913
最大値(kN) 最小値(kN)
全区間 4802 -12552
0～50sec 1 -1
死荷重 設計荷重 終局荷重
11,717 7,030 16,464
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図-5.7.4 P6 橋脚変位制限構造部支承変位・速度・作用力の時刻歴応答（緩衝ゴム設置） 
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図-5.7.5 各橋脚基部応答曲率の降伏曲率、許容曲率に対する余裕度 
図-5.7.6 支承部応答変位・応答速度 
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5.8 ICSS システムにおける落橋防止構造の検討 
 
5.8.1 まえがき 
 A 橋は曲線橋の超多径間連続橋であり，橋台間に挟まれた一連の連続桁である．本橋は免制震すべ
りシステムを初めて適用する橋であり，従来の免震橋や制震橋と異なる挙動を呈している．耐震性は
優れているが，落橋に対するリダンダンシーにおいては本橋の特性を考慮しておく必要がある．した
がって，落橋防止システムの構築にあたっては，様々な条件を勘案し，確実な落橋防止を期待でき，
かつリダンダンシーの高いシステムを構築する． 
 
5.8.2 落橋防止システムの基本 
 道路橋示方書における落橋防止システム構成の基本的な考え方は図-5.8.1のように示されている． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
  
 
 
 
 
 図-5.8.1 落橋防止システム構成の基本的な考え方 
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5.8.3 A 橋に必要な落橋防止システム 
 A 橋に必要な落橋防止システムとして，以下の構造があげられる． 
① 落橋防止構造 
② 変位制限構造 
③ 桁かかり長 
④ 段差防止構造 
 
5.8.4 落橋防止システム 
(1)落橋防止構造 
 A 橋は超多径間連続橋であり上部構造重量も相当大きくなっていることから，落橋に至るような場
合には非常に大きな慣性力が作用することが想定され，実挙動で慣性力が作用すれば落橋防止構造の
機能を損なう．そこで，落橋防止構造の変位性能を極力大きくし，桁かかり長による落橋防止システ
ムで第一義に対応させることとし，過大な変位が生じることにより慣性力が低減した後，最後の最後
に機能する適用がよいと考える． 
 落橋防止構造の種類としては変位性能を大きくできる橋台背面に床版を延長する“延長床版”構造
を採用する． 
 
(2)変位制限構造 
 1)道路橋示方書の規定による設置 
 本橋は橋全体としてＢタイプの支承と位置づけているので，Ａタイプの支承を補完する変位制限構
造は不要である．一方，曲線橋であるため橋軸直角方向への変位制限構造の必要性を照査しなければ
ならないが，本橋の桁端の橋台の橋軸直角方向には固定構造を設置しているので，変位制限構造は不
要である．ただし，橋軸方向には少なくとも最大変位量に十分余裕をもたせた桁がかり長を確保する
設計を行うことが重要である． 
 
 2)本橋の動的特性を勘案した設置 
 本橋にはすべり支承のみしか設置していない橋脚が数多くある．これに道路橋示方書の落橋防止シ
ステムの適用を当てはめると，”道示 16.1 一般”の【解説】に特に入念に落橋防止システムを検討す
る橋に該当せず，これに近い記述として「下部構造頂部の橋軸直角方向が狭い橋」があるが，本橋の
橋脚の橋軸直角方向の幅は十分広いため該当しない．しかし，すべり支承のみを設置した橋脚で上部
構造の変位量が大きくなれば，相対的に橋脚の橋軸直角方向の幅が狭いと解釈することもよいと考え
られる．そこで，本橋のようにすべり支承のみしか設置しない橋脚位置では変位制限構造を設置する
ものとする． 
 この場合の変位制限構造は落橋防止構造システムの一つとして設置するものであるので，耐震設計
に含めないのが基本である．したがって，本橋の耐震設計に適用する地震波を一方向に入力する場合
の応答に対しては，変位制限構造が機能しないよう遊間を確保することとする．ただし，本橋の振動
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特性は長周期系であることにより，TypeⅠ地震動の特定の地震波に対して 50sec 以上の経過時間に対
して共振を起こし，変位制限構造に衝突することが懸念される．耐震設計体系では 3 波平均で評価す
るので，それで変位制限構造の遊間で満足しない場合が該当する．もし，3 波平均で評価しても変位
制限構造の遊間が不足するような場合には，変位制限構造が機能するものとして解析することとする．
これを許容する理由としては，50sec 以上の時刻歴波形は特異な特性を有し長周期成分が卓越している
が，この標準波を作成するに際しては 50sec 以上の地震波形を十分に検討しているわけではなく，ま
た設計震度の標準値では 5sec 以上の長周期振動に対する値を示していない．しかし，このような場合
に対しても耐震設計を満足させることとし，道路橋示方書でも想定しない非常に特異なケースである
ので変位制限構造に接触してもよいとして落橋防止システムとの兼用を許容する．さらに，2 方向同
時入力による評価では 1 方向入力より大きな応答が発現しやすいことから，このように一般的に実施
していない耐震照査では，変位制限構造に接触してよいとする． 
 このように考えるのは，設計を過大に評価しすぎることを防止するための処置であり，道路橋示方
書に觝触するものではないと考える． 
 
(3)桁かかり長 
 落橋防止システムの構築において桁かかり長が最も重要であり，桁かかり長が桁の移動量に対して
満足していれば落橋することはない．したがって，桁かかり長は極力長く設定することを基本とする． 
 本橋では，橋長が約 1,200m と長いものの落橋する可能性が高いカ所は両端の橋台部だけである． 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 図-5.8.2 桁がかり長の側面図 
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しかし，本橋では延長床版を採用するため，レベル２地震動における延長床版の破壊形態も明確に
設定することもできない．このため，橋台部では桁かかり長を極力長くとることとする． 
桁がかり長は，NEXCO 設計要領第二集により以下のように算定される． 
 ＳＥＭ＝0.7＋0.005ｌ＝0.7＋0.005×45.15＝0.926 m 
 ＳＥ ＝ｕＲ＋ｕＧ＝1.000＋0.005×（1179.6／2）＝3.949 ｍ ≧ＳＥＭ 
  これより，設計では桁がかり長を 4.0ｍを確保している． 
 以上のように，桁がかり長は 4.0ｍと長い．したがって，桁遊間が 1.0ｍであることを考えると，パ
ラペットが損傷した場合に桁が土工側に 3ｍ食い込まない限り，または橋台の安定が損なわれない限
り，落橋に至ることはない．パラペットの背面には延長床版があり，地震時に損傷して 3ｍも変形す
ることは考えにくいこと，および橋台上の支承はすべり支承であり，橋軸方向に対して摩擦力に相当
する慣性力以上の力が作用しないことを考えると，橋台の安定を損なうことも考えがたい．したがっ
て，桁がかり長は 4ｍとする． 
 
(4)段差防止構造 
 本橋では基本的に段差防止構造を必要としないと考えられる．ただし，前述の桁がかり長を橋台前
面の検査路で兼用させる場合には，結果として橋台には段差防止構造としても機能することになる． 
 
 
5.8.5 落橋防止システムの設置模式 
 5.8.4から落橋防止システムを本橋に当てはめると，図-5.8.3に示すようになる． 
 
 
図－３ 落橋防止システムの設置模式 
 
 
 
 
 
5.8.6 あとがき 
 ICSS の落橋防止システムとして，信頼性が高いシステムを考案したが，これは過大な設計ではない
と考える． 
5.9 まとめ 
 デバイスの設置方針として経済性や耐震性を確保するため，設置角度を 45 度・制震ダンパー抵抗力
を 9,000KN とするととに上部工の地震時鉛直方向曲げモーメントが小さくなる両側取付けを採用した． 
 さらに，入力地震波タイプⅠ・1方向 90 度入力時に，50sec～60sec 間の一瞬すべり支承の最大応答
変位が許容遊間変位 1.55ｍを超えるため変位制限構造部の遊間に緩衝ゴムを設置するとともに，5.8
図-5.8.3 落橋防止システムの設置模式図 
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落橋防止システムを提案した． 
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第６章 支承部の機能分析と応答評価 
 
6.1 まえがき 
 
現行の道路橋示方書 1)における免震橋では過度な長周期化を行わない．これは，地盤の特性値が免震
支承のばね要素に近接することで共振する可能性があることや，免震設計では減衰性能の向上が基本
であることによる．そこで，長周期化して地震時慣性力の低減効果を期待するということよりも，振
動特性の影響を受けやすいばね要素を極力小さくし，かつ減衰性能が高いデバイスを用いて地震時の
挙動を制御することに着目した． 
本章では免震支承に制震デバイスおよびすべり支承等を適切に組み合わせる新たな耐震構造形式で
ある免制震すべりシステム(Isolation Seismic Controlled Slide System：ICSS)に関して，ケースス
タディとして数値モデルを用いた動的応答解析により，支承部デバイス 2)の耐震性能を検証した． 
 
6.2 支承部のデバイスに期待する機能 
 
 免制震すべりシステムは，図-6.2.1に示すような橋全体に渡り，免震支承，制震ダンパーおよびす
べり支承を適切に組み合わせて設置する耐震システムである．本システムは免震橋や分散橋に比べて，
すべり支承を図-6.2.2に示すような各デバイスの履歴の重ね合わせとなり，ばね要素に比べて減衰性
能が大きくなることで，入力地震波の特性の影響を受けにくいことが期待される．支承部の各デバイ
スの特性を以下に示す． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-6.2.1 免制震すべりシステムにおける各デバイスの適用例 
免震支承
積層ゴム 鉛プラグ
制震ダンパー すべり支承 履歴合計
共振要素 非共振要素
＋ ＋ ＋ ＝
図-6.2.2 免制震すべりシステムの履歴特性の重ね合わせ 
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図-6.2.3 免制震すべりシステムをプッシュ
オーバーした応答履歴のイメージ 
①免震支承 
 本システムにおける免震支承には，鉛プラグ入り積層ゴム支承（以下，LRB）の適用を想定している．
LRB は天然ゴムからなる積層ゴム支承に鉛プラグを圧入したものであり，積層ゴム支承は線形のばね
と見なされるので，地震波の特性により共振する要素となる．これに対し，鉛プラグは弾塑性体でば
ね要素を有していないので，地震波の特性により共振する要素ではない． 
②制震ダンパー 
 本システムにおける制震ダンパーには，ビンガム流体を利用した摩擦履歴型の履歴を呈するビンガ
ムダンパーを想定している．ビンガムダンパーの抵抗力は速度の 0.1 乗に比例するが，速度の指数が
小さいので速度に対する抵抗力の変動は小さく，速度が倍になっても抵抗力は約 7%増加する程度であ
る．また，ばね要素を有していないため，地震波の特性により共振する要素ではない． 
③すべり支承 
 本システムにおけるすべり支承は，摩擦係数の小さいすべり材を用いて上下部構造をアイソレーシ
ョンさせるために用いている．具体には，摩擦係数
は速度に依存して，0.05～0.01 の間を変動し，速度
が速くなると摩擦係数は小さくなる摩擦材料であ
る．このすべり支承を用いると，摩擦係数が小さい
ため抵抗力は小さくなり，摩擦係数が少々ばらつい
たとしても極端に大きな抵抗力とならないので，橋
の耐震性を損ないにくいところに特徴がある．さら
に，すべり支承はばね要素を有していないため，地
震波の特性により共振する要素ではない． 
 以上概説したように，支承部のデバイスとして用
いる免震支承，制震ダンパーおよびすべり支承のう
ち，共振する要素は免震支承の積層ゴムのみである．
したがって，全体としての挙動をプッシュオーバー
で考えると，支承部に作用する力に対し図-6.2.3
に示すようなイメージとなる．すなわち，まず初期
剛性の高い制震ダンパーやすべり支承で機能し，そ
れぞれの降伏荷重に至った時点でその力を維持し
たまま変位に追随する．続いて，免震支承の鉛プラ
グが降伏し，それ以上の荷重に対しては積層ゴム支
承のみの抵抗力が大きくなって，地震時慣性力と釣
り合うようになる．無論，その間に制震ダンパー，
免震支承の鉛プラグおよびすべり支承の履歴によ
り減衰力が作用し，慣性力全体が低減される．した
がって，それを上回る慣性力が積層ゴム支承に作用
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するが，その力は大きくないので，全体としては共振しにくい構造と言える．ただし，制震ダンパー
やすべり支承の抵抗力は速度依存性を有するので，それぞれの抵抗力はある程度変動するが，共振す
る要素ではない． 
 
6.3 応答値から見た支承部のデバイスの機能 
 
 本システムを用いた解析結果より，表-6.3.1に示す解析条件を用いて，支承部デバイスの機能を検
証する．検証は，P9 橋脚に着目する． 
 
表-6.3.1 検討対象ケース 
 
 ここで，各デバイスの履歴の設定は以下のようにした． 
①免震支承  ：250%のせん断変形状態における特性を用いた． 
②制震ダンパー：50kine で表-6.3.1に示すような抵抗力に設定し，抵抗力は速度の 0.1 乗に比例する
とした. 
③すべり支承 ：摩擦係数 0.05 を基本とし，一定とした． 
 
6.3.1 基本ケース：6,000kN 制震ダンパー・45 度設置・1方向入力による検証 
(1) 地震波と入力方向 
地震波は道路橋示方書 1)に規定されている標準波Ⅱ-Ⅲ-1，Ⅱ-Ⅲ-2 およびⅡ-Ⅲ-3 の 3 波とした．
地震波の入力方向は，本橋が曲線桁であること，制震ダンパーを斜め方向に設置していること，変位
しやすい橋梁であること等を考慮して，橋軸方向から 45 度方向ずつずらした入力(0，45，90，135 度
の 4通り；0度方向とは A1橋台と A2橋台を結ぶ橋軸方向)を行った．近年，地震時の実挙動を考慮し
て 2方向入力による解析が試みられ，2方向入力に適合しやすい地震波が提案 9)，10)，11)されているが，
ここでは標準地震波を１方向入力とし，入力方向を変えることで評価した． 
 
(2) 入力地震波のフーリエスペクトル 
 入力地震波の時刻歴加速度およびフーリエスペクトルをそれぞれ図‐6.3.1 および図‐6.3.2 に示
す．なお，入力地震波の継続時間は 50sec であるが，遅い時刻では入力加速度は小さいことから，本
解析では 30sec までとした． 
免震支承 制震ダンパー
（鉛プラグ入り積層ゴム支承：LRB） （ビンガムダンパー）
□1,600×2,600×325（13層25mm） 50kine時の抵抗力：1,500kN　 （低摩擦すべり材）
鉛プラグ：5-φ215 移動可能量：±500mm μ＝0.05～0.02
45度方向設置
ケース１ 6,000kN：4基／橋脚（P9、P10）
ケース２ 9,000kN：6基／橋脚（P9、P10）
ケース３ □1,600×2,600×325（13層25mm） 6,000kN：4基／橋脚（P9、P10）
ケース４ 鉛プラグ：5-φ215 なし：抵抗力 0kN
ケース５ 6,000kN：4基／橋脚（P9、P10） 0.01で解析 １方向
ケース６ □1,600×1,600３１２（8層39mm)φ245 6,000kN：4基／橋脚（P9、P10） なし １方向
005で解析
１方向
２方向
地震波入力
すべり支承
１基／橋脚（P9、P10)
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(3) 時刻歴応答変位とそのフーリエスペクトル 
 P9橋脚位置における橋軸方向および橋軸直角方向の時刻歴応答変位をそれぞれ図‐6.3.3および図 
‐6.3.4に示す．また，時刻歴応答変位から求めたフーリエスペクトルをそれぞれ図‐6.3.5および図
‐6.3.6 に示す．フーリエスペクトルの算定には，主要動の時間として 20sec までの時刻歴応答変位
を用いた． 
 図‐6.3.3および図‐6.3.4より，当然ではあるが橋軸方向に地震波を入力した場合は橋軸方向の変
位が大きく，橋軸直角方向に地震波を入力した場合は橋軸直角方向の変位が大きい．橋軸方向の変位
が大きいのは，橋の特性により橋全体の慣性力が免震支承と制震ダンパーを有する P9および P10橋脚
に集中しやすいためである．これに対し，橋軸直角方向には P9および P10橋脚に作用する慣性力は大
きくなく，それ以外の橋脚位置で橋軸直角方向に大きく変位することにより，長周期化により慣性力
自体も大きく低減されたことによる． 
 一方，橋軸方向に地震波を入力した場合の橋軸直角方向の変位は 200mm 程度と有意な値であるが，
橋軸直角方向に入力した場合の橋軸方向の変位は極めて小さい．これは，主として橋の平面線形が曲
線であることにより，橋軸方向に入力した場合には橋台部の拘束効果により P9および P10橋脚に上部
構造慣性力の橋軸直角方向の分力が作用したものと考えられる．これに対し，橋軸直角方向に入力し
た場合には上部構造慣性力の橋軸方向の分力は左右方向で打ち消されやすいため，橋軸方向への影響
はほとんどなかったものと考えられる． 
 変位波形は，橋脚が塑性化していないにもかかわらず，比較的早い時刻から正方向あるいは負方向 
(a)地震波Ⅱ-Ⅲ-1     (b)地震波Ⅱ-Ⅲ-2      (c)地震波Ⅱ-Ⅲ-3 
図‐6.3.1 タイプⅡ地震動の入力地震波の時刻歴加速度 
(a)地震波Ⅱ-Ⅲ-1      (b)地震波Ⅱ-Ⅲ-2       (c)地震波Ⅱ-Ⅲ-3 
図‐6.3.2 タイプⅡ地震動の入力地震波のフーリエスペクトル 
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(a)0 度方向入力     (b)45 度方向入力      (c)90 度方向入力     (d)135 度方向入力 
(A)地震波Ⅱ－Ⅲ－１ 
(a)0 度方向入力      (b)45 度方向入力      (c)90 度方向入力     (d)135 度方向入力 
(Ｂ)地震波Ⅱ－Ⅲ－２
(a)0 度方向入力      (b)45 度方向入力     (c)90 度方向入力      (d)135 度方向入力 
(Ｃ)地震波Ⅱ－Ⅲ－３ 
図‐6.3.3 時刻歴応答変位（橋軸方向成分） 
(a)0 度方向入力  (b)45 度方向入力  (c)90 度方向入力  (d)135 度方向入力 
(A)地震波Ⅱ－Ⅲ－１ 
(a)0 度方向入力  (b)45 度方向入力  (c)90 度方向入力  (d)135 度方向入力 
(Ｂ)地震波Ⅱ－Ⅲ－２ 
(a)0 度方向入力  (b)45 度方向入力  (c)90 度方向入力  (d)135 度方向入力 
(Ｃ)地震波Ⅱ－Ⅲ－３ 
図‐6.3.4 時刻歴応答変位（橋軸直角方向成分） 
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図‐6.3.5 時刻歴応答変位によるフーリエスペクトル（橋軸方向成分） 
(A)地震波Ⅱ－Ⅲ－１ 
(d)135 度方向入力 (c)90 度方向入力
(b)45 度方向入力(a)0 度方向入力 
(Ｂ)地震波Ⅱ－Ⅲ－２
(d)135 度方向入力 (c)90 度方向入力 
(b)45 度方向入力 (a)0 度方向入力 
(b)45 度方向入力 (a)0 度方向入力 
(Ｃ)地震波Ⅱ－Ⅲ－３
(c)90 度方向入力 (d)135 度方向入力
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図‐6.3.6 時刻歴応答変位によるフーリエスペクトル（橋軸直角方向成分） 
(Ｂ)地震波Ⅱ－Ⅲ－２
(c)90 度方向入力 (d)135 度方向入力 
(a)0 度方向入力 (b)45 度方向入力 
(d)135 度方向入力 
(c)90 度方向入力 
(a)0 度方向入力 
(Ｃ)地震波Ⅱ－Ⅲ－３ 
(b)45 度方向入力 
(d)135 度方向入力 
(A)地震波Ⅱ－Ⅲ－１
(a)0 度方向入力 (b)45 度方向入力 
(c)90 度方向入力 
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に偏り出している．これは，制震ダンパーやすべり支承は慣性力がそれぞれの降伏荷重を超えなけれ
ばほとんど変位しないため，慣性力が大きく作用する方向に変位が偏ったものと考えられる． 
 一方，応答変位のフーリエスペクトルから，橋の応答周期には長周期成分が多くなっているようで
あり，本橋の特徴を示している．特に，応答変位が大きい 0度方向入力の橋軸方向成分では，4～10sec
の周期帯で大きい．逆に，応答変位が小さい 90 度方向入力の橋軸直角方向のフーリエスペクトルでは，
制震ダンパーやすべり支承の１次剛性の寄与が大きいため，短周期成分でも比較的大きい． 
さらに，橋軸方向入力時に橋軸方向の応答変位が橋軸直角方向に比べて顕著に大きいのは，橋梁の振
動特性によるものである．すなわち，橋軸方向の剛性が大きいことにより，P9および P10橋脚の免震
支承と制震ダンパーに上部構造慣性力が集中しやすいためである．これに対し，橋軸直角方向入力時
には，両橋台および P9,P10橋脚で支持されていることに加え，すべり支承のみで支持されているため，
上部構造が橋軸直角方向に大きく変位し，長周期化により上部構造慣性力の大きさが低減されている．
ただし，免震支承と制震ダンパーが設置されている P9 および P10 橋脚は振動モードの節になるため，
橋軸直角方向の応答が大きくなりにくい． 
 
(4) 時刻歴応答抵抗力 
 P9 橋脚における支承部デバイスの橋軸方向および橋軸直角方向の時刻歴応答抵抗力を 0～30sec の
時間領域に対し，それぞれ図‐6.3.7～図‐6.3.8に示す．応答抵抗力は，正負が交番する抵抗力であ
るが，各デバイスの分担力を確認するため，絶対値で表示した．ここでは，0～30sec の時間帯の外，
主要動の時間帯として 5～15sec に対して示した． 
 時刻歴応答抵抗力より，入力される慣性力に対し図-6.2.3に示すように，１次剛性の大きいデバイ
スから順に抵抗し始めることがわかる．すなわち，免震支承の積層ゴム以外のデバイスは，慣性力が
それぞれの降伏荷重を超えるとほぼ一定の抵抗力を持続した状態で変位に追随するが，積層ゴムは慣
性力増大に比例して変位が大きくなると共に抵抗力も大きくなる．ただし，制震ダンパーには速度依
存性があり，本システムでは速度則の小さい制震ダンパーを適用しているものの，速度が極端に遅く
なると抵抗力の変動は大きくなる．このため，時刻によって抵抗力が大きく変動する．すなわち，変
位の方向が逆転する際に速度が急激に低下して抵抗力も急激に小さくなって零となり，逆向きの速度
となるので抵抗力が再び急激に増加し出す．抵抗力が速度に比例する制震ダンパーの速度による抵抗
力の変化の状況を，図‐6.3.11に示す．本システムに想定している制震ダンパーは，速度の 0.1 乗に
比例するので，同図より最大応答を呈する速度の速い領域での変動は極めて小さいことがわかる．こ
のように，慣性力が大きくなり免震支承の鉛プラグ，制震ダンパーおよびすべり支承の降伏荷重を超
えると，積層ゴムが抵抗するので，弾性により周期特性をもつようになる． 
すなわち，地震時の変位に対して図‐6.3.12に示すような順で各デバイスは抵抗し始め，応答変位
の小さい時刻帯では主として特定のデバイスのみが機能する．解析結果より,時刻歴応答抵抗力および
応答変位に対する応答抵抗力をそれぞれ図-6.3.13 に示す．これは，橋軸方向の最大応答抵抗力を示
す時刻 8sec 付近を示したものである．同図では，鉛プラグと積層ゴムが抵抗し始める状態からの応答
抵抗力を示している．この挙動では，慣性力が大きくなるにつれて合計応答抵抗力が大きくなるが， 
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(a)0 度方向入力     (b)45 度方向入力      (c)90 度方向入力      (d)135 度方向入力 
(B)地震波Ⅱ－Ⅲ－２ 
(a)0 度方向入力     (b)45 度方向入力      (c)90 度方向入力      (d)135 度方向入力 
(C)地震波Ⅱ－Ⅲ－３ 
図‐6.3.7 各デバイスにおける 0～30sec までの時刻歴応答抵抗力（橋軸方向成分） 
(a)0 度方向入力     (b)45 度方向入力      (c)90 度方向入力      (d)135 度方向入力
(A)地震波Ⅱ－Ⅲ－１ 
(a)0 度方向入力     (b)45 度方向入力      (c)90 度方向入力      (d)135 度方向入力 
(A)地震波Ⅱ－Ⅲ－１
(a)0 度方向入力     (b)45 度方向入力      (c)90 度方向入力      (d)135 度方向入力 
(B)地震波Ⅱ－Ⅲ－２
(a)0 度方向入力     (b)45 度方向入力      (c)90 度方向入力      (d)135 度方向入力 
(C)地震波Ⅱ－Ⅲ－３ 
図‐6.3.8 各デバイスにおける 5～15sec までの時刻歴応答抵抗力（橋軸方向成分） 
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(a)0 度方向入力     (b)45 度方向入力      (c)90 度方向入力      (d)135 度方向入力 
(Ｃ)地震波Ⅱ－Ⅲ－３ 
図‐6.3.9 各デバイスにおける 0～30sec までの時刻歴応答抵抗力（橋軸直角方向成分） 
(a)0 度方向入力     (b)45 度方向入力      (c)90 度方向入力      (d)135 度方向入力 
(A)地震波Ⅱ－Ⅲ－１ 
(a)0 度方向入力     (b)45 度方向入力      (c)90 度方向入力      (d)135 度方向入力
(Ｂ)地震波Ⅱ－Ⅲ－２
(a)0 度方向入力     (b)45 度方向入力      (c)90 度方向入力      (d)135 度方向入力 
(A)地震波Ⅱ－Ⅲ－１ 
(a)0 度方向入力     (b)45 度方向入力      (c)90 度方向入力      (d)135 度方向入力 
(B)地震波Ⅱ－Ⅲ－２ 
(a)0 度方向入力     (b)45 度方向入力       (c)90 度方向入力      (d)135 度方向入力
(Ｃ)地震波Ⅱ－Ⅲ－３ 
図‐6.3.10 各デバイスにおける 5～15sec までの時刻歴応答抵抗力（橋軸直角方向成分） 
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鉛プラグは降伏荷重に達すると一定の抵抗力になり，積層ゴムが徐々に抵抗し始める．制震ダンパー
の応答抵抗力は図-6.2.3のように一定値ではなく，合計応答抵抗力が最大となる近傍で急激に小さく
なっている.これは応答抵抗力が増大から減少に転じる近傍で応答速度が急激に小さくなるためであ
り，図‐6.3.13(a)に併記している応答速度がこの現象をよく表している．このため，合計応答抵抗力
が極大値に達した後も，積層ゴムの応答抵抗力は増加し続けている．また，同図(b)は横軸に変位をと
って示したものであるが，積層ゴムの応答抵抗力は応答変位に比例して大きくなり，合計応答抵抗力
もその影響によりほぼ線形に大きくなっている．ただし，前述したように制震ダンパーの応答抵抗力
は，極大変位となる近傍で急激に小さくなる 8)，11)． 
① 変 位 が 小 さい 段 階 で 主 として す べ り 支 承 の 抵 抗 力 が 増 大 す る
② す べ り 支 承 の 抵 抗 力 を超 え る 慣 性 力 に 対 して 、 主 として 制 震 ダ ン パ ー の 抵 抗 力 が 増 大 す る
③ さら に 、 慣 性 力 の 増 大 と共 に 主 として 免 震 支 承 の 鉛 プラグ の 抵 抗 力 が 増 大 す る
④ 免 震 支 承 の 鉛 プラグ の 抵 抗 力 を超 え る 慣 性 力 に 対 して 免 震 支 承 の 積 層 ゴ ム の 抵 抗 力 が 増 大 す る
図‐6.3.12 デバイスの機能順序
(a)速度に対する抵抗力の変化        (b)変位に対する抵抗力の変化 
図‐6.3.11 速度則ダンパーの抵抗力の変化（50kine を基準） 
(a)時刻 8sec 付近の時刻に対する表示        (b)時刻 8sec 付近の応答変位に対する表示 
図‐6.3.13 P9 時刻歴応答抵抗力の部分拡大図（Ⅱ-Ⅲ-１ 橋軸方向入力の橋軸方向抵抗力） 
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6.3.2 応答値の分析 
(1)累積吸収エネルギー 
 入力地震波Ⅱ-Ⅲ-1・Ⅱ-Ⅲ-2・Ⅱ-Ⅲ-3 を入力した時刻 0～30sec 間の P9 橋脚位置における各デバ
イスの累積吸収エネルギーを，橋軸方向，橋軸直角方向および橋軸方向と橋軸直角方向の累積吸収エ
ネルギーの合計のそれぞれについて，図-6.3.14，図-6.3.15および図-6.3.16に示す． 
 本解析結果では，制震ダンパーによる累積吸収エネルギーが最も大きく，続いて鉛プラグ，すべり
支承の順に小さくなっている．特に，応答抵抗力が大きくなる 7sec 当たりから 15sec までの間の累積
吸収エネルギーの増加が著しい．ただし，累積吸収エネルギーが大きいことが耐震性能が優れている
ことを意味するものではなく，応答変位が大きくなることにより累積吸収エネルギーが大きくなった
ことを意味する． 
 ここで，橋軸直角方向入力時の橋軸方向の累積吸収エネルギーは小さい．これは，図‐6.3.3 (C)
に示したように橋軸方向の応答変位が非常に小さかったことによる．これに対し，橋軸方向入力時の
橋軸直角方向の累積吸収エネルギーは，入力方向による差異は小さい．この理由は“6.3.1(4)時刻歴
応答抵抗力”で述べた理由と同じである． 
 一方，全体の累積吸収エネルギーは入力地震波(図-6.3.16)による差異は小さいが，入力方向による
差異がある．特に，橋軸直角方向入力では，長周期が卓越した挙動となることや橋軸方向の応答は小 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(a)0 度方向入力     (b)45 度方向入力     (c)90 度方向入力      (d)135 度方向入力 
(a)0 度方向入力     (b)45 度方向入力       (c)90 度方向入力      (d)135 度方向入力
(A) 地震波Ⅱ－Ⅲ－１ 
(a)0 度方向入力     (b)45 度方向入力       (c)90 度方向入力     (d)135 度方向入力 
(Ｂ)地震波Ⅱ－Ⅲ－２ 
図-6.3.14 P9橋脚各デバイスにおける累積吸収エネルギー（橋軸方向成分） 
(Ｃ)地震波Ⅱ－Ⅲ－３ 
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(a)0 度方向入力     (b)45 度方向入力      (c)90 度方向入力       (d)135 度方向入力
(Ｂ)地震波Ⅱ－Ⅲ－２
(a)0 度方向入力     (b)45 度方向入力      (c)90 度方向入力      (d)135 度方向入力 
(Ｃ)地震波Ⅱ－Ⅲ－３
図-6.3.15 P9橋脚各デバイスにおける累積吸収エネルギー（橋軸直角方向成分）
(A)地震波Ⅱ－Ⅲ－１
(a)0 度方向入力     (b)45 度方向入力       (c)90 度方向入力     (d)135 度方向入力 
(a)0 度方向入力     (b)45 度方向入力      (c)90 度方向入力      (d)135 度方向入力 
(A)地震波Ⅱ－Ⅲ－１ 
(a)0 度方向入力     (b)45 度方向入力     (c)90 度方向入力      (d)135 度方向入力 
(Ｂ)地震波Ⅱ－Ⅲ－２ 
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さいことから，累積吸収エネルギーも小さくなっている．このように，橋軸方向成分の累積吸収エネ
ルギーは総じて地震波の入力方向に依存して大きく増減するが，橋軸直角方向成分は入力方向による
差異は小さい． 
ただし，橋軸方向と橋軸直角方向の合計累積吸収エネルギーでは，入力方向による差異は小さい． 
 
(2) 最大応答抵抗力を呈する時刻と応答変位 
 
 最大応答抵抗力を呈する時刻，最大応答抵抗力およびその時刻での応答変位を，それぞれ図-6.3.17，
図-6.3.18および図-6.3.19に示す． 
 最大応答抵抗力を呈する時刻は，図-6.3.17 に示すように地震波Ⅱ-Ⅲ-２とⅡ-Ⅲ-３では概ね一致
しているが，橋軸方向入力（0 度方向入力）の橋軸直角方向ならびに橋軸直角方向入力（90 度方向入
力）の橋軸方向では 1sec 以上の相違がある．前者では，6.3.1(3)応答変位で示したように，応答変位
が小さいため免震支承の積層ゴムの負担が比較的小さく，後者では応答変位が極めて小さいため免震
支承の積層ゴムの負担がほとんどないことが影響していると考えられる．すなわち，摩擦履歴のよう
な履歴を有するデバイスでは，降伏荷重に達すると挙動が急激に変化して応答が変化しやすいため，
最大応答を呈する時刻にずれが生じやすいと考えられる． 
 免震支承の鉛プラグ，制震ダンパーおよびすべり支承に作用する最大応答抵抗力は，地震波の入力
方向や応答評価方向（橋軸・橋軸直角方向）に係わらず，大きく変動しない．これに対し，免震支承
の積層ゴムに作用する最大応答抵抗力の変動は大きい．これは，免震支承の積層ゴムの抵抗力は変位
が大きくなると比例的に大きくなるため，それ以外のデバイスの抵抗力を超える慣性力に対して，免
震支承の積層ゴムが大きくせん断変形することにより，大きく抵抗するようになるためである． 
 図-6.3.18，図-6.3.19から最大応答抵抗力時の最大応答変位は，最大応答抵抗力と同じ傾向である．
例えば，地震波を橋軸直角方向に入力した（90P9 橋軸）場合の橋軸方向の最大応答変位は小さいが，
免震支承の積層ゴム以外のデバイスは他の入力ケースと同等の抵抗力であり，積層ゴムの抵抗力は小
さい．また，最大応答変位を示す方向は地震波の特性に大きく依存するが，入力方向によっても異な
る場合がある．地震波Ⅱ-Ⅲ-2 とⅡ-Ⅲ-3 はどちらもポートアイランドの原波形に基づく標準波である 
(a)0 度方向入力      (b)45 度方向入力     (c)90 度方向入力      (d)135 度方向入力 
(Ｃ)地震波Ⅱ－Ⅲ－３ 
図-6.3.16 P9 各デバイスにおける累積吸収エネルギー（橋軸・橋軸直角方向合計） 
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Ⅱ－Ⅲ－１
図-6.3.17 P9 最大応答抵抗力を呈する時刻 
(a)入力地震波Ⅱ－Ⅲ－１     (b)入力地震波Ⅱ－Ⅲ－２    (c)入力地震波Ⅱ－Ⅲ－３ 
図-6.3.18 P9 最大応答抵抗力 
(a)入力地震波Ⅱ－Ⅲ－１      (b)入力地震波Ⅱ－Ⅲ－２      (c)入力地震波Ⅱ－Ⅲ－３
図-6.3.19 P9 最大応答抵抗力時の応答変位 
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図-6.3.20 免震支承の等価減衰定数の算定用
が，符号は逆である．これは，標準地震波の符号の設定に起因するものと思われる．地震波Ⅱ-Ⅲ-1
とⅡ-Ⅲ-2 では，45P9 直角，90P9 橋軸および 90P9 直角の 3 ケースの入力で逆符号となっている．こ
れは，地震波の特性が異なっていることや，摩擦履歴型の履歴を有するデバイスでは剛性が急激に変
化することによると考えられる． 
 また，標準地震波３波により入力方向を変化させた最大応答抵抗力を示した図-6.3.18 に，地震波
の入力方向毎に橋軸方向と橋軸直角方向の応答を並べ，相違を比較した．すべり支承，制震ダンパー
および鉛プラグに作用する最大応答抵抗力は，地震波の入力方向や応答方向にかかわらず大きな相違
はない． 
これに対し，積層ゴムに作用する最大応答抵抗力の相違は大きい．これは，図-6.2.3 からわかるように，
慣性力が積層ゴム以外のデバイスの降伏荷重を超えると，それ以上の慣性力に対してほぼ積層ゴムのみが抵
抗するためである．例えば，橋軸直角方向入力時の橋軸方向の最大応答変位は小さいが，積層ゴム以外のデ
バイスはいずれの入力方向も同等の抵抗力となり，積層ゴムの抵抗力は小さい． 
 
(3) 最大応答抵抗力時の等価減衰定数 
 最大応答抵抗力に相当する抵抗力が定常状態で生じると仮定した履歴形状を設定し，道路橋示方書
1)に示された図-6.3.20，式(6.3.1)に基づき，すべり支承，制震ダンパーおよび鉛プラグそれぞれの等
価減衰定数を求めた．解析に用いる⊿Ｗ，2πＷおよび等価減衰定数をそれぞれ図-6.3.21 および図
-6.3.21 に示す．ここで，すべり支承は応答抵抗力が一定であるにもかかわらず，等価減衰定数が相違
しているのは，支承部全体の抵抗力が異なるためである．すなわち，図-6.3.22 に示すように橋軸方向
入力時の橋軸方向の応答のように，大きな応答変位を示す場合にはひずみエネルギーが大きくなるので，
等価減衰定数は小さく算定される．また，摩擦履歴型のデバイスの等価減衰定数は 0.6 程度であり，橋
軸直角方向入力時の橋軸方向の応答のように積層ゴムの応答変位が極めて小さい場合(図-6.3.22 にお
ける横軸の 90P9 橋軸)のでは摩擦履歴型の履歴が支配的になるので，等価減衰定数は 0.6 程度になる． 
 逆に橋軸方向入力時の橋軸方向の応答のように，積層ゴムに大きな慣性力が作用している場合には等
価減衰定数は小さくなる．このように，すべり支承，制震ダンパーおよび鉛プラグは，地震波の入力方
向に対して応答抵抗力の相違は小さいが，等価減衰定数の相違は大きい． 
 
 
         ⊿W 
    ｈB ＝     ･････････････(6.3.1)               2πW 
  
ここに， 
ｈB ：デバイスの等価減衰定数 
  ⊿W  ：デバイスの弾性エネルギー 
   W  ：デバイスが吸収するエネルギーの合計 
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図-6.3.23 減衰定数別補正係数 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(4) 等価減衰定数から推定される慣性力の低減効果 
 等価減衰定数による慣性力の低減効果を概算的に把握す
るため，道路橋示方書に示されている図-6.3.23，式(２)1)，
12)により求めた減衰定数別補正係数 CDを用いる． 
 
 
 
･･････････････････(6.3.2) 
ここに，CＤ ：減衰定数別補正係数 
h  ：等価減衰定数 
CD= 
1.5 
+0.5 
40h+1 
(a)地震波Ⅱ-Ⅲ-1       (b)地震波Ⅱ-Ⅲ-2        (c)地震波Ⅱ-Ⅲ-3 
図-6.3.21 P9 最大応答抵抗力時の吸収エネルギーと弾性エネルギー 
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図-6.3.22 P9 最大応答抵抗力時の等価減衰定数 
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同式は，減衰定数 0.05 の場合の標準加速度応答スペクトルに対して，これとは明らかに減衰定数が異
なる構造形式における加速度応答スペクトルを補正するために規定されたもので，我が国で観測され
た強震記録の加速度応答スペクトルの統計解析結果を元に定められたものである．したがって，同式
により慣性力の低減効果を厳密に得ることはできないが，概略の傾向を把握するために同式を用いる．
そこで，図-6.3.22の等価減衰定数に対して同式を適用すると，図-6.3.24に示すような減衰定数別補
正係数が得られる．デバイス毎の減衰定数別補正係数は大きいものの，この値は等価減衰定数に比例
的に大きくならないため，デバイス全体としては飛躍的に大きくなることはない．すなわち，本解析
ではいずれの地震波および入力方向でも減衰定数別補正係数は 0.6 程度と大きく，十分な減衰性能を
有していることがわかる． 
 また，本検討で得られた応答は，このようにして得られた低減係数が慣性力の低減に寄与したもの
と見なし，最大応答抵抗力から割り戻して，図-6.3.25 にデバイスの減衰性能を期待できない場合の
最大応答抵抗力(赤線)として逆算した．同図から，いずれのケースでもデバイスの減衰性能が大きく
寄与していることがわかる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(a)入力地震波Ⅱ－Ⅲ－１           (b)入力地震波Ⅱ－Ⅲ－２         (c)入力地震波Ⅱ－Ⅲ－３ 
図-6.3.25 P9 最大応答抵抗力と減衰がないとした最大抵抗力 
(a)入力地震波Ⅱ－Ⅲ－１     (b)入力地震波Ⅱ－Ⅲ－２       (c)入力地震波Ⅱ－Ⅲ－３ 
図-6.3.24 P9 最大応答抵抗力時の減衰定数別補正係数 
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(5) タイプⅡ各地震波における応答比較 
 1)応答変位 
 解析結果より，標準タイプⅡ地震波 3 波による地震波の入力方向による応答の相違を比較した．橋
軸方向および橋軸直角方向の最大応答抵抗力時の応答変位の比較をそれぞれ図-6.3.26 および図
-6.3.27 に示す．同図より，応答変位の傾向は各地震波共に同等であるが，本解析モデルでは地震波
Ⅱ-Ⅲ-３で大きな応答となっている．これは，免震支承の積層ゴムに作用する慣性力が大きいことに
よる．なお，応答変位の符号の相違は，地震波の特性および摩擦履歴型の履歴を有するデバイスを用
いていることに起因していると考えられる． 
 
 2)応答抵抗力 
 橋軸方向および橋軸直角方向の最大抵抗力の比較をそれぞれ図-6.3.28および図-6.3.29に示す． 
応答変位から類推したように，橋軸方向および橋軸直角方向共に入力地震波Ⅱ-Ⅲ-3 の応答が大きく
なっている．しかし，免震支承の鉛プラグ，制震ダンパーおよびすべり支承の応答抵抗力は入力地震
波の種類による影響は小さく，いずれの場合もほぼ同等に慣性力を受けていることがわかる．すなわ
ち，地震波の相違による応答抵抗力の変化は，免震支承の積層ゴムの抵抗力の相違で応答しているこ
とがわかる．また，デバイス全体の抵抗力が大きい場合には，全てのデバイスの抵抗力が大きいので
はなく，制震ダンパーの抵抗力がかえって小さくなっている場合がある．これは，制震ダンパーの速 
(a)0 度方向入力     (b)45 度方向入力    (c)90 度方向入力    (d)135 度方向入力 
図-6.3.26 最大応答抵抗力時の応答変位（橋軸方向） 
(a)0 度方向入力     (b)45 度方向入力     (c)90 度方向入力     (d)135 度方向入力
図-6.3.27 最大応答抵抗力時の応答変位（橋軸直角方向） 
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(a)0度方向入力   (b)45度方向入力   (c)90度方向入力   (d)135度方向入力
図-6.3.28 最大応答抵抗力（橋軸方向） 
(a)0 度方向入力     (b)45 度方向入力     (c)90 度方向入力     (d)135 度方向入力 
図-6.3.29 最大応答抵抗力（橋軸直角方向） 
(a)0 度方向入力    (b)45 度方向入力   (c)90 度方向入力  (d)135 度方向入力 
図-6.3.30 最大応答抵抗力時の等価減衰定数（橋軸方向） 
 (a)0 度方向入力   (b)45 度方向入力  (c)90 度方向入力  (d)135 度方向入力 
図-6.3.31 最大応答抵抗力時の等価減衰定数（橋軸直角方向） 
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度依存性によるものであり，例えば橋軸方向入力の制震ダンパーの応答抵抗力が小さくなっているの
は，地震波Ⅱ-Ⅲ-2 を入力した場合の応答速度の方が他の地震波より小さくなっていることを意味す
る． 
 
 3)等価減衰定数 
 橋軸方向および橋軸直角方向の最大応答抵抗力時の標準履歴とした等価減衰定数を図-6.3.30 およ
び図-6.3.31に示す． 
 等価減衰定数は，応答抵抗力の大きい方がひずみエネルギーが大きくなるため，小さくなっている
ことがわかる．したがって，一見，性能差があるように見えるが，等価減衰定数は見かけ上のもので
あると言える． 
 
 4)減衰定数別補正係数 
 橋軸方向および橋軸直角方向の減衰定数別補正係数をそれぞれ図-6.3.32および図-6.3.33に示す． 
 減衰定数別補正係数は，地震波の影響は小さいようで，地震波の入力方向とかに相違がなければ，
同等のようである．同様に，減衰定数別補正係数も地震波の影響は小さい． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(a)0 度方向入力      (b)45 度方向入力      (c)90 度方向入力      (d)135 度方向入力 
図-6.3.32 最大応答抵抗力時の減衰定数別補正係数（橋軸方向） 
(a)0 度方向入力     (b)45 度方向入力      (c)90 度方向入力      (d)135 度方向入力 
図-6.3.33 最大応答抵抗力時の減衰定数別補正係数（橋軸直角方向） 
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5)減衰が無いと想定した抵抗力 
 さらに，最大応答抵抗力と減衰が無いと想定した応答抵抗力の比較をそれぞれ図-6.3.34 および図
-6.3.35に示す． 
 最大応答抵抗力と減衰が無いと想定した応答抵抗力は，地震波Ⅱ-Ⅲ-3で大きかったので，傾向に変
化はない． 
 
 
6.4 地震後の変位 
 
 地震後の変位状態を考える．ここでは，最大応答抵抗力に達した時点で地震力が作用しなくなり，
静的状態に至ると仮定した．静的状態に至るとそれぞれのデバイスの挙動は以下のように推定される． 
① すべり支承は摩擦係数に相当する摩擦力を維持する． 
② 制震ダンパーは静的状態では抵抗しないので，時間経過とともに粘性抵抗に応じて徐々に振動系
の変位に追随する． 
③ 鉛プラグは粘性抵抗はなく静的状態では抵抗しないので，時間経過とともに速やかに振動系の変 
 位に追随する． 
④ 積層ゴムの抵抗力は漸減し，すべり支承の抵抗力につり合うようになる． 
(a)0 度方向入力      (b)45 度方向入力     (c)90 度方向入力      (d)135 度方向入力 
図-6.3.34 最大応答抵抗力と減衰が無いと想定した抵抗力（橋軸方向） 
(a)0 度方向入力  (b)45 度方向入力  (c)90 度方向入力  (d)135 度方向入力 
図-6.3.35 最大応答抵抗力と減衰が無いと想定した抵抗力（橋軸直角方向） 
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 地震後に所用の時間が経過した後の支承位置は，図-6.4.1および表-6.4.1に示すようにすべり支承
と積層ゴムの抵抗力が釣り合う平衡点で安定するようになる．同図表には，橋軸方向にⅡ-Ⅲ-1 地震
波を入力した橋軸方向の応答変位δrと抵抗力 Fを，最大応答時刻（8sec），時刻 10sec，20sec，30sec，
40sec および 50sec に対して示すとともに，地震直後における地震直後におけるすべり支承の摩擦力
と積層ゴムの抵抗力がつり合う 115mm の変位を示した．ここで用いた摩擦係数は動摩擦係数としての
0.05 を用いている．また，同図より 50sec 後の応答変位は．ほぼ積層ゴムのみが抵抗していることが
わかる． 
 一方，温度変化により桁は強制的に伸縮するため，下部構造や上部構造に残留変形がない限り，支
承位置は設計で想定する原点に戻る． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
δ ｒ Ｆ
8 s e c 後 4 8 4 1 3 , 5 5 5
1 0 s e c 後 2 1 7 6 ,7 4 6
2 0 s e c 後 1 6 7 3 ,2 5 2
3 0 s e c 後 1 6 3 2 ,5 6 9
4 0 s e c 後 1 6 1 2 ,8 9 9
5 0 s e c 後 1 5 8 2 ,5 6 3
地 震 後 1 1 5 1 ,2 3 5
表-6.4.1 P9 動的解析の応答変位（Ⅱ-Ⅲ-1 橋軸方向成分） 
図-6.4.1 P9 地震後の平衡状態（Ⅱ-Ⅲ-1 橋軸方向成分） 
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6.5 まとめ 
  
 本論文で得られた免制震すべりシステムの応答を要約する． 
① すべり支承，制震ダンパーおよび鉛プラグの合計抵抗力が大きく，入力地震波の種類に関わらず
ほぼ同じである．さらに，それぞれの支承部デバイスは変位し始めてすぐにほぼ最大応答抵抗力に
匹敵する大きな抵抗力を発現する．この結果，本ケーススタディのような設定では，積層ゴムに作
用する力は小さい． 
② すべり支承，制震ダンパーおよび鉛プラグによるエネルギー吸収性能は大きい．この結果，これ
らを合算した減衰性能は極めて高く，地震波の種類や地震波の入力方向に関わらず 30％以上の等価
減衰定数を発現している．これによる上部構造慣性力の低減率は減衰定数別補正係数から，0.6 前
後と推定される．これより，本システムを適用した橋は免震橋に比べて地震時慣性力を大きく低減
されることや，本橋の橋脚は降伏に至っていないことから，橋脚の耐震性能は十分に確保されてい
ると考えられる． 
③ 支承部の抵抗力が極大となる近傍では，制震ダンパーの応答抵抗力は急激に低減するが，積層ゴ
ムの応答抵抗力は増大するので，支承部全体としての応答抵抗力の変化は小さい．これは，制震ダ
ンパーの抵抗力が応答速度に依存するためである． 
 以上のように，免制震すべりシステムでは免震支承，制震ダンパーおよびすべり支承を適切に設定
すれば，積層ゴム支承に作用する上部構造慣性力を大きく低減できると共に，大きな減衰性能が発揮
される．この結果，積層ゴム支承および橋脚への上部構造慣性力を大きく低減し，橋の耐震性能に大
きく寄与していると考えられる． 
 
 
6.6 あとがき 
 
本論文では，免制震すべりシステムはエネルギー吸収性能が高いことで耐震性能に優れ，入力地震
波の周波数特性の影響を受けにくいことを検証した．免制震すべりシステムは，各下部構造への支承
部デバイスの設定によって地震時の挙動は異なり，耐震性能のみならず，コストや構造性に影響する．
このため，計画に当たっては橋長，橋脚高さ，基礎杭長，橋の線形等の設計条件を吟味し，適切な支
承部デバイスの配置を検討することが重要である．本論文での設定は必ずしも最善案というわけでは
なく，一つの適用例を示したものである．したがって，今後，様々な形態の橋に対して，免制震すべ
りシステムの適用を検討して行きたいと考えている． 
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第 7 章 結  論 
 
7.1 本論文の研究成果の総括 
 
 本論文では，地震時の上部工慣性力を抑えるシステムとして，減衰定数が 60％を超える制震ダンパ
ー・免震支承・すべり支承を組み合わせた「免制震すべりシステム」の検証を目的として「免制震す
べりシステムを超多径間曲線橋に適用した橋梁の耐震性」の検討を実施してきた． 
 以下に本研究で得られた成果を総括する． 
第 1章では，近年，高速道路橋において走行性・維持管理・環境の面からの連続化だけでなく経済
性が求められるようになっている背景，「免制震すべりシステム」の考案とその検証を目指した本研究
の目的を述べるとともに本論文の章構成を示した． 
第 2章では，免制震すべりシステムの支承部に用いる免震支承，制震ダンパーおよびすべり支承の
うち，復元力機能は免震支承の積層ゴムのみであることから，本システムは支承部の変位増大に伴う
支承部の各デバイスに作用する慣性力により，初動時には初期剛性の高いすべり支承から制震ダンパ
ーの順で機能し始め，それぞれの降伏荷重に至ると，抵抗力を持続した状態で変形するというイメー
ジで機能することを示した．続いて，鉛プラグが降伏し，それ以上の荷重に対して鉛プラグの抵抗力
を持続した状態で，積層ゴム支承の復元力のみが作用力に応じて増大するようになる．履歴応答の過
程においては，すべり支承，制震ダンパーおよび鉛プラグは非線形履歴によりエネルギー吸収性能を
発現し，慣性力を低減させる．これらの機能を適切に適用すれば地震時の要求性能を満足する合理的
な耐震構造を構築できるだけでなく，経済性に寄与できるこのシステムを検証することは，意義が大
きいことを示した． 
第 3 章では，実在する A 橋をモデル橋にして本システムの検討を行った．その結果，従来の耐震設
計で用いられている１方向の入力地震波であれば，橋脚・免震支承・すべり支承・制震ダンパーはそ
の地震時応答値は設計許容値以内であることを確認した．さらに，道示レベル２タイプⅠ地震波の２
方向同時入力では，一部のケースで桁の変形が変位制限構造のクリアランス量 1.55ｍ超えたが，免制
震すべりシステムの開発コンセプトで提案した動的挙動の妥当性が確認できた． 
また，経済性についても地震時慣性力が 40%程度まで軽減され基礎杭の本数を減らすことができた
ので，本対象橋に免震すべりシステムを採用した場合の工費は，免震橋を採用した場合に比べて下部
工・基礎工が特に小さくなり，支承部のデバイスを含めた下部工費で約 22%のコスト縮減効果がある
ことが確認できた． 
 第 4章では，構造物の実地震時挙動は２方向に応答することから，構造物の特性によっては２方向
同時入力による地震時挙動の把握を行った．しかし，道路橋示方書の標準波を直接２方向入力すると
１方向入力に比べて大きな応答を呈することは否めない．そこで，免制震すべりシステムを適用した
変位性能の高い超多径間曲線連続桁であるＡ橋を対象に，相補直交成分波を用いて２方向同時入力に
よる耐震性の評価を行い，１方向入力による応答値と大きな差はないことがわかった．この結果，免
制震すべりシステムを適用する橋でも相補直交成分波を用いた２方向同時入力による耐震性評価は有
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益であると考える． 
 第５章では，デバイスの設置方針として経済性や耐震性を確保するため，設置角度を 45 度・制震ダ
ンパー抵抗力を 9,000KN とするととに上部工の地震時鉛直方向曲げモーメントが小さくなる両側取付
けを採用した．さらに，入力地震波タイプⅠ・1方向 90 度入力時に，50sec～60sec 間の一瞬すべり支
承の最大応答変位が許容遊間変位 1.55ｍを超えるため変位制限構造部の遊間に緩衝ゴムを設置すると
ともに，変形性能の大きい橋における落橋防止システムを提案した． 
第６章では，免制震すべりシステムはエネルギー吸収性能が高いことで耐震性能に優れ，入力地震
波の周波数特性の影響を受けにくいことを検証した．免制震すべりシステムは，各下部構造への支承
部デバイスの設定によって地震時の挙動は異なり，耐震性能のみならず，コストや構造性に影響する．
このため，計画に当たっては橋長，橋脚高さ，基礎杭長，橋の線形等の設計条件を吟味し，適切な支
承部デバイスの配置を検討することが重要である． 
以上のように，本研究では，「免制震すべりシステム」を実橋Ａ橋に適用するために地震入力を道示
による 1方向入力だけでなく，2方向入力による検証を行い本システムの構造特性を明らかにしたが，
本研究でのデバイスの設定は必ずしも最善案というわけではなく，一つの適用例を示したものである．
したがって，今後，様々な形態の橋に対しての免制震すべりシステムの適用を検討する必要があると
考えている． 
 
7.2 免制震すべりシステムの今後の研究展望 
 
 「免制震すべりシステム」の適用に関して，今後より合理的な手法へと発展させ実橋に適用してい
くために必要と考えられる項目をあげる． 
(1) 2 方向入力地震波とその評価手法の検討 
 本システムの動的挙動は平面的な応答であるため、実挙動を把握するため照査用の 2方向入力地震
波の作成と 2次元耐荷力の照査方法の確立が望まれる．また，デバイスの性能・耐久性についての保
障はまだ確立されたものがなく，メーカーの実験値を採用しているが性能および耐久性に関する仕様
の確立が望まれる． 
(2) 崩壊シナリオを考慮した全体系の耐震性能照査手法に関する検討 
 本システムのように変形性能を大きくして地震時慣性力を低減させる構造物は，設計地震動に対す
る各構造要素の応答値が許容値以内になることを確認する耐震性能照査だけでは不十分であり，設計
地震動を上回る地震動に対する橋梁全体系としての耐震性能評価，終局的な限界状態の把握が重要で
ある．すなわち，本システムを構成する橋脚・デバイスそれぞれの構造要素が橋全体系としての崩壊
に直結する部材なのかどうかを選別し，崩壊に至るプロセスを見極め崩壊モードから遡ることにより，
設計地震動を上回る地震動に対する橋全体系としての耐震性能や安全余裕度を知る必要あると考える．
このためには，第 5章で整理した各デバイスに対して大規模地震時に発生が予想される損傷およびそ
の連鎖現象を表現する解析モデルを構築して，橋全体系に組み込んだ崩壊プロセスを再現できる解析
手法の開発が望まれる． 
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用した橋梁に関する検討会｣(西日本高速道路(株)四国支社，委員長：五十嵐晃京大准教授)における第
1回ワーキング(平成 22 年 3 月）から第 17 回ワーキング（平成 23 年 9 月）の成果を取り纏めたもの
です． 
 本論文を纏めるにあたり，群馬大学大学院社会環境デザイン工学教授鵜飼恵三先生には，筆者が群
馬大学大学院博士課程在籍時の指導教官として 3年間ご指導を賜るとともに本論文の作成過程におい
ては副主査として，ご多忙中にも関わらず終始懇切丁寧なご指導を賜りました．ここに深い感謝の意
を表すとともに，心より御礼を申し上げます．また，本博士論文審査委員会の主査として，群馬大学
大学院社会環境デザイン工学教授若井明彦先生には，お忙しい中で多くの時間を割いて頂き，論文の
内容に関して有益で貴重なご助言・ご教唆を賜りました．ここに厚く御礼を申し上げます．さらに，
本博士論文審査委員会の副主査として群馬大学大学院社会環境デザイン工学教授清水義彦先生，群馬
大学大学院生産システム工学教授渡利久規先生，群馬大学大学院社会環境デザイン工学准教授鵜崎賢
一先生には予備審査・公聴会で論文の内容に関して有益で貴重なご助言・ご教示を頂きましたこと厚
く御礼を申し上げます． 
 学位取得にあたり京都大学大学院准教授五十嵐晃先生には，委員会のワーキングでの貴重なご意
見・ご指導だけでなく論文全般に渡り幅広くご指導を賜り課題の解決方法等幅広く学ぶことが出来，
絶大なるご指導を賜りました．ここに厚く御礼申し上げます．また，オイレス工業(株)宇野裕恵技師
長，ＪＩＰテクノサイエンス(株)松田宏マネージャー(現(株)ドーユー大地)には，ワーキング時の資
料だけでなく追加解析等公私とも大変お世話になりました．ここに厚く御礼申し上げます． 
 さらに，西日本高速道路(株)四国支社の徳島工事事務所長大内浩之様，高知高速道路事務所福岡賢
様，建設事業部和田吉憲様，西日本高速道路(株)九州支社上田卓司様，花田克彦様には委員会・ワー
キングの立ち上げ及び成果の対外的な公表に積極的にご協力を賜ったことに深く感謝を申し上げます． 
 西日本高速道路九州エンジニアリング(株)の方々にも大変お世話になりました．特に，社長角昌隆
様には免制震すべりシステムの計画と本論文の執筆のご理解だけでなく，公私に渡り親切なご助言を
頂き感謝する次第です．また，お一人ずつのお名前はあげることはできませんが，様々な方からご指
導，ご鞭撻を賜りました．ここに厚く御礼申し上げます． 
 現在，筆者は関門橋の大規模改修に携わっていますが,本論文の「免制震すべりシステム」は新設橋
だけではなく長大橋の耐震補強にも適用できる有効なシステムであると考えていますが，第 7章でも
触れていますが，本論文による成果を普及するにはまだ多くの課題を抱えていると認識しています．
今後更なる検討を実施し，長大橋の連続化とコスト縮減工法確立のために微力ながら努力していく予
定です． 
 
 
